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DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA 

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS 

Las autoridades de la Facultad de Ingeniería. por conducto del jefe de la 

División de Educación Continua. otorgan una constancia de asistencia a 

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso. 

El control de asistencia se llevará a cabo a través de la persona que le entregó 

las notas. Las inasistencias serán computadas por las autoridades de la 

División, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que 

tengan un mínimo de 80% de asistencias. 

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el día de la clausura. Estas se 

retendrán por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hará 

responsable de este documento. 

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y 

experiencias, pue" los cursos que ofrece la División están planeados para que 

los profesores expongan una tesis. pero sobre todo, para que coordinen las 

opiniones de todos los interesados. constituyendo verdaderos seminarios. 

Es muy importante que todos los asistentes llenen y entreguen su hoja de 

inscripción al inicio del curso, información que servirá para Integrar un 

directorio de asistentes. que se entregará oportunamente. 

Con el objeto de mejorar los servicios que la División de Educación Continua 

ofrece, al final del curso 'deberán entregar la evaluación a través de un 

cuestionario disefiado para emitir juicios anónimos. 

Se recomienda llenar dicha evaluación conforme los profesores imparten sus 

clases, a efecto de no llenar en la última sesión las evaluaciones y con esto 

sean más fehacientes sus apreciaciones. 

Atentamente 

· División de Educación Continua. ::;··. 
Parac1o de Minería Calle de Tacuba 5 Primer p1so Oefeg. Cuauhtémoc 06000 México, O F. APDO. Postal M-2285 
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L:1 iabia 8.2 muestra los cuadros de diseño publicados por 
la Cornent and Concrete :lssoctation (Aioctactón de Cemento y 
Conc:eto)"' sobre longitudes máximas de pilotes para pilotes 
de sección cuadrada en diversas condiciOnes de levantamien
to. Los cuadros de diseño también proporcionan los momen
tos tlcxionantes ocasionados por ei peso pro~io durante el 
ievant:lffiiento, v los momentos de resistenm última para 
divers;¡_s secciones cuadradas y octagonales. 

Cu2.ndo las condtciones de hundimiento son de moderada
mente citiíciles a difíciles, resulta ventajosa una espiral o héli
ce. L2 :;é!ice se coloca normalmente dentro de i:ls barras pnn
cip:lles eero Saurin indica que es mejor colocada fuera de 
dlas. ~1 reduCC!Ón en la cubierta de concreto sobre la hélice 
no es Jerjudictal. ya que parte del pilote está normalmente 
abatida por la unión en la cabeza del larguero. 

La ;tgura 8.19a y b muestra detalies típicos de refuerzo en 
pilotes cie concreto precolado. George Wimpey & Co. diseñó el 
pilote :xragonal de 787 mm mostrado en la figura 8.19b para 
la ter;;;1nal marina de la lrish Refining Comp:tnv en Cork. 
Irbnd:: del Norte. 

8.9.3. Puntas de pilotes 

Cuando los pilotes se hunden por completo en sueios sua
ves. no ;equieren de punta. Los extremos de los pilotes se cue-

Jan usualmente en :·arma Je un punto achatado como ¡0 
muestra ia figura s.:oa. Se prefiere una punta más afilada 
(figura S.20b) para ,,undmJtento en arcillas rígtdas o arenas 
y gravas compactas. La punta de hundimtento de meta] 
comúnmente localizada en pilotes de concreto, hundidos en 
condiciOnes tanto su:n es como rígidas. se ba.ía en un diseño 
utilizado para evitar "ue los ptiotes de madera se agrieten 0 
escobillen, y en cond;c.ones suaves no se recuiere de punta de 
metal de ningún tipo. Cuando se deben hundir los pilo~ en 
suelo con pedruscos 0 pedregones. se requiere de una punta 
como la que muestra :2 figura S.20c para despedazar las rocas 
o para evllar el rommmiento Jei extremo tnienor del piloJe 
cuando éste empuja oedruscos o pedregones hacia un lado. El 
área de !a parte supenor de la punta metílica. en contacto cal 
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande para asegu
rar que el esfuerzo a compresión del concreto se encuenllt 
dentro de límites de se;uridad. _ 

Cuando se requiere que !os pilotes penetren en roca, pci 
ejemoio para obtener :esistencta lateral. se utiliz:l un adita
men 10 espectal de roca como lo muestra la figura S.20d. Pero 
si se hu~den en roca sóiida. se reconuenda la ·'punta Osli 
(figura S.ZOe). Este WSério éS particularmente adecuarlo para 
hundimtento en una Süoerficie de roca tnclinada cua.nOO, ~ 
pués de golpes cuidadosos de un martillo pesado con ~ 
caída corta. eL extremo afilado del punto de tierra huet:@ se¡ 
su¡eta a la roca, evitando que el punto se deslice dentro de 13: 
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Figura B. 79. Detalles lio:cos de ollares orecolaoos da concrelo re/orzado. a) R. C. detalles para un c::~te de 350 x 350 x 15 000 mm. 
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after which withdrawal of the mandrel emptles thc casing. The casing ma: :J.iso be 
drivcn with a dnvmg tlp on the point, providi~g a shell that is rcady for filling with 
concrete Jmme~iateiy, or the cas1ng may be dr ;;en open-end. the soil entrapped in the 
casing being jciied out ·after the drivmg is comoieted. 

Various methods with sJightlY d!fferent e~d results are availablc and o~t::ntcd. 
Figure 9-6 indicatcs somc of the .commonly available patented cast-m-pl~c·o pilcs. 
and is in tended to be representative only.. rt may be noteci that they are bas1cally of 

three types: ( 1) shell or cased, (2) shell-less (uncased), or (3) pedestal types. 

9-4 STEEL PILES 

These members are usually rolled H shapes or pipe piles. Wide-fiange beams or 
1-beams may also be used; however. the H shape is especially proportioned ro wJ[h
stand the hard dnving stresses to Wh!Ch the pile may be subjccted. In the H rile the 
ilanges and web are of equal thickness (the standard WF and 1 shapes ha ve a thmner 
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Puesto que los esfuerzos dur:mte el hin· 
cado son t:m severos, es necesario propor· 
cionar un concreto de muy buena calidad. 
Las Tablas 23 y 24 sintetizan las recomen· 
daciones del "Foundation Cede·· para el 
con creta, los periodos del curado y sepa· 
ración de las cabezas. Los pilotes deben 
colocarse separadamente, o en todo caso, 
en fila, pero nunca en grupos, debido a 
las diñcultades prácticas de asegurar un 
colado y curado adecuado. Los pilotes de 
concreto precolados, se fabricm en sec
ción cuadrada hasta de 16 plg por lado. 
No obstante que se han colado pilotes cua· 
drados y rectangulares más grandes, hasta 
de 24 plg por lado, el código recomienda 
el uso de formas octagonales para seccio· 
nes mayores de 16 plg. 

Las Figs. 120 y 121 muestran algunos 
diseños tipicos. ingleses y americanos, de 
pilotes de concreto precolado. En el caso 
de los pilotes de .Morganza, menores de 
100 p1es de longitud, se le dio al contra· 
tista la opción de colar pilotes de sección 
cuadrada. u octagonal y eligió la forma 
octagonal. 

Los pilotes de concreto precolado, ma
nufacturados con cemento de alto conteni· 
do de alúmina. produjeron grandes proble-

mas en el pasado. A menos que se hinauen 
los pilotes poco después del colado, diga
mos de 24 a 28 horas· (Manning, 1949 ), 
pueden volverse muy frágiles, in!pidiendo 
completamente su hincado; parece que en 
climas cálidos esta condición se agrava 
aún más (Golder, 1956) aunque un cura
do hecho con todo cuidado puede aliviar 
el problema ( HcJ.gson, 1949). 

Los pilotes de concreto pueden tener 
jumas longitudinales y trabajar satisfacto
riamente. • Se rompe el con~reto y se em
palma el refuerzo anterior con el nuevo, 
cuando menos en una longitud de 40 diá. 
Toda la basura y el material suelto deberá 
removerse, después de lo cual, se colará el 
nuevo tramo. Se dará la atención normal al 
curado y endurecimiento del concreto an· 
tes de que se hinque el nuevo tramo agre
gado. 

Pilotes de Concreto Presforz.ado 

Se mencionó anteriormente que los pi· 
lotes de concreto presforzado tienen ven· 
tajas· en su manejo sobre los pilotes con· 
vencionales precolados y por ello son cada. 

'" Pero el Códilto recomienda esperar dos dias. 
• Aunque los pretensados presentan• dificultades. 

-+------------------ so' o'' Fum./Futra 
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Fzc. 120. Diseño típico de pilotes de concreto precolado (Prácnca Britámca) 

1 :t':? ·:: ) 

4 



1 1 '; ~ d 1 

Ir 'lrt=l-.--.. 
1 bt]' ~ SoccóÓn 
1 ... 1 ,,L .. ,,1 :·.t::· : 
1 • ___ _¡_ __ jB 

. 1 

'" (slutr:os corlonlu 'lcrlicolu 

v aMe"' ..... lii·-+-
Ac · Jc 

Ac• 2dtc 1+c:z-+ 2dl 

dk 1idll (c 1+d)d3 
J, • --6- + --6- + d(c 2 •dHcr~dll 

2 

TIG 5.16 TRANS"lSio• DI MOMENTO ENTRE COLUMNA y ZAPATA 

(NORMAS DE CONCRETO 19B7) 

la o 

(L-B)/2 

A' L-B 
--'- --

2 Li"B 

-

o o o o o 

• 
L 

2 o 
LtO 

o o o o 

A~eas de acero en cada tranja 

o al 
(l.-B)/2 

A' L-B -· --2 Lf"B 

FIG 5.17 DISTRIBUCIÓN DEL ACERO DE REF"UERZO EU EL LA.OO URCO 

{MELI 1985) 

•;_ 

'' ·~ 

5 



' ( .-'1 

' A "!: 
/ '1" 

) 1 
J ; 
. i 



,/ j 

t. ¡· 

: { 
1 ' 1 ¡: ! 1 / 
1 ' ! 1 ! \ .. / 
: '' 1 / 
' 1 / 

\: 1 'j/ ' ' : ___:_------ ~. 

''· 

7 



/ 

1 ~1 
1 z 

! 

XI•L/2 

1 1 

L/2 L/2 

-.- -r 

D 1 D 1 ll/2 Zi-el 
1 

307. SISMO 1 X 
---'V-- 10 - ------- ------- ----·-L 

2 D 1 D 2 
~ 1 ........ --

: B/2 

.J.._ -
1 1 

BL' 
L Iz.•-

12 
1 

11007. SISMO 

1 

1 

1 ~1 UJ' Ix •-
12 

1007. 1 
1 

SISMO 1 
-"V-- Wr . ' 

1 
Wr -

1 

H 

Vf 1\ Mv nMv 
_v_ 

~ 
Df 

X'~ 

llJ 1 1 1 1 1 1 1 1 1 IJ 
J 

1 B 0.3 60• 
L 

1 

CORTE 1 - 1 CORTE 2 - 2 

flG. 1 I.ZB !MGRAHA DE f'RESfON[S POR EFECTO SISMCO CREF. 10) 

' 



10 07. 
SMO SI 

--",-

1 
1 
1 

~ Wc 

1 

! 

1 

1 
1 

1 
1 = :JDr 

IIIIIIIII~~~ r=l 8 8" 1 

Hv 
ez•

W< 

1 

1 
: 

W< f4 
1 

! 
1 

1 
1 

1 
1 

~ 

IIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIr 
1 L" L lzex 1 

1007. SISMO EN 
LA DIRf:CCION HAS 
DESFAVORABLE 

ex• 0.3 Hv 
W< 

307. SISMO EN 
LA DIRECCION 

3D 
5I 

HAS fAVORABLE X 

AREA REDUCIDA 
A·~ 8"xL· L" = L-Zex 

fiC.. 1 1.29 CONDICIONES f'ARA LA R[VISION SISI-ICA SECUI [l 
REGLAMENTO DE CONSTRUCCION. CREf. <;;) 

: '1 

9 



11 
~~ 

1 -1 
--' 

1 

1 1 
1 1 
1 1 QT/L 

1 1 
1 

~ -+- . 
1 1 

""f"~ ~ .~~ - .--
.1 T l 1 q,.,., 

Df 

1 

i i 1
1 

SECCioot:S 
. 6 . CRJTICA S 

1 

! ! ~-SECCioot:S 
. 6 . CRITICAS 

o).- SECCION. CRITlCA POR fLEXION b).- SECCION CRITICA POR CORTANTE. 

@ 

J. 

~ / 

(6-b)/2 

1 

t 1 

t t t t t -t-q neta 
--r 

1 

1 6-b 2 

MHAx.•- [ -] q t 
2 2 ne o 

e).- DIAGRAMAS DE CORTANTE Y MOMENTO FLEXIONANTE 
POR LONGITUD UNITARIA DE ZAPATA 

FIG. 1 1.23 SECCIONES CRITICAS PARA DISEÑO POI'! fLEXION Y 
CORTANTE EN UiA ZAPATA CORRIDA. 

Vu=Cf.C.)V 

' 
Mu=Cf.C.)Mrw. 

) 



A~~ L 

1 2 3 4 5 

í COll.ffiA 

~ 
~ ~ ~l 

\ 
~ ~ t= J 

\._1 A ,_.} D DOS A~~ \_ CONTRATRA& 

Po 

)x 
z 

M Z1 

1 

~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~1C~~~~M~ 
HZ1 

Kt K1 

K2 : 
4 • " 4 • " 

1 
4 • " 4 • " 

L 

l:PI [ CPt+Pz+P3+P4+P>) * 
Qt/1.= -L- 2 L + w]l.l __ RESULTANTE DE CARGAS VERTICALES POR 

L Hzl CHz.1 -+Hz.2 .f.Mz. 3+Hz.-4-+Hz.5) 
Hzr = -L- 2 L 

H zr = [ Mz1/L • C [ Hzl/L) H 

UNIDAD DE LONGITUD 

___ RESULTANTE DE FUERZ·AS HOOZOHTALES 
EN DIRECCION DEL MOMENW OC VOL T(O 
P~ UHOAD DE LONGITUD. 

___ RESl..LTAiiTE DE MOMENTO DE VOLTEO AL 
l'fV(L DEL DESPLANTE POR LtC>AD DE LONGITUD 

K 1 RIGIDEZ DE LOS RESORTES EXTREMOS 

K z RIGIDEZ DE LOS RESORTES INFERIORES 

* FACTOR QUE TOMA EN CIJ[NTA EL PI: SO 
PROPIO DE LA ZAPATA 

H ZT 

~ 

+EJE 

Q T/1. 

( ' Hzr 

1 

1 
-

1 

1 

B 

1:>).- CORTE A-A 

a).- PLANTA DE UNA ZAPATA CORRIDA Y SU MODELO 
CON CARGAS PARA SU AliALISIS 

YL 
z H Df 

h 

AREA TRilUT ARIA Al• 5< a 1) 
DE LA ZAPATA AL RE
SORTE Kl 

Cll / 

7 / 
/ CH+t / 

7 

~AREA TRIBUTARIA Al+t= B(Cll+l) 
DE LA ZAPATA AL RESORTE Kl+1 

C).- ARE AS TRilUT ARIAS A CADA RESORTE Kl 
QUE REPRESEIITA AL SUELO EN EL HOOELO 

FIG. 1 1.22 MODELO PARA ANALISIS Y DISEfiO DE UlA ZAPATA C~RIDA 

11 



F.AC:LJLTAD DE INGENIERÍ.A LJN.AIV\ 
DIVISIÓN DE EDLJC:.AC:IÓN C:C>NTI N LJA 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO EN ANÁLISIS Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES 

MÓDULO 111 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
REFORZADO 

TEMA 

CARACTERÍSTICAS GENERALES DEL CONCRETO 
Y DEL ACERO 

EXPOSITOR: ING. JOSÉ GAYA PRADO 
PALACIO DE MINERIA 

MAYO DEL 2002 

Palacio de Minería. Calle de Tacuba No. 5, Primer piso. DelegaCión Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Histórico, México D F, 
APDO Postal M-2285 • Tels 5521.4021 al 24, 5623.2910 y 5623.2971 • Fax 5510.0573 



' 

CAPÍTULO 2 
Caracteristicas 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 lntroducc:l6n./ 2.2 CaractcrÍiticu Cofueno
ddorm&clóo del concreto limpie./ 2.3 Efectoo 
del tiempo en el coDCreto endu:eclclo./2.4 Fati· 
p./ 2..5 Móduloa elúticoa./ 2.6 Deforaw:iooes 
por cambioo de tempcraturL/ 2.7 Alr=u ca· 
racterísticaa de loa acero• de refuerzo. 

2.1 Introducción 

El concreto es un material pétreo, artificial, 
obtenido de la mezcla, en proporciones dcter· 
minadas, de cemento, agregados y agua. El ce· 
mento y el agua forman una pasta que rodea 
a Jos agregados, constituyendo un material he
terogéneo. ·Algtmas veces se añaden ciertas sus
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que 
mejoran o modifican algunas propiedades del 
concreto. 

El concreto simple, sin refuerzo, es resisten
te a la compresión, pero es débil en tensión, Jo 
que limita su aplicabilidad como materi·l es· 
tructural. Para resistir tensiones, se emplta re
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba
rras, colocado en las zonas donde se prevé que 
se desarrollarán tensiones bajo las acciones de~ 
servicio. El acero restringe el desarrollo de las 
g¡ictas originadas por la poca resistencia a la 
tensión del concreto. 

El uso del rduerzo no está limitado a la 
finalidad anterior. También se emplea en zo
nas de compresión para aumentar la resistencia 
dd elemento reforzado, para reducir las defor
maciones debidas a cargas de larga duración y . 
para proporcionar confinamiento lateral al con-

creta, lo que indirectamente aumenta su resis
tencia a la comprcsibn. 

La combinación de concreto simple con re
fuerzo constituye lo que ae llama contreto 
reforzado. 

El concreto presforzado es una modalidad 
del concreto reforzado, en la que se crea un es
tado de esfuerzo& de compresión en el concreto 
antes de la aplicación de las acciones. De este 
modo, los esfuerzos de tensión producidos por 
las acciones quedan contrarreatados o redu
cidos. La manera más común de presforzar con· 
aiste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo 
en los extremos del ekmento. 

Para dimensionar estructuras de concreto re
forzado es necesarioutilizarmétodoaquepermi· 
tan combinar el. concreto simple y el acero, de' 
tal manera que se aprovechen en forma racio· 
nal y económica las características especiales 
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci
miento de estas características; en las páginas 
siguientes se describirán algunas de las más im
portantes. 

Existen otras características del concrete•. 
tales como su durabilidad, permeabilidad, resil· 
tencia al fuego, a la abrasión, a la intemperie, 
etc., que no se tratarán, ya que no es necesario 
su conocimiento detallado para estabkcer me 
todos de dimensionamiento. El lector puede 
consultar a este respecto algún texto de tecno
logía del coné:reto, como los de Neville [2.2, 
2.19], el de Troxell, Davis y Kelly [2.1] o el 
de Orchard [2.3], recomendados ,.1 final de 
este capítulo. 

2.2 Caracteríaticas c:sfuerzo-ddonnación 
del concreto simple 

Se ha indicado que el objeto principal del es
tudio del comportamiento del concreto es la 
obtención de las relaciones acción-respuesta 
del material, bajo la gama total de solicitaciones 
a que puede quedar sujeto. Estas características 
acción-respuesta pueden describirse claramente 
mediante curvas esfuerzo-deformación de esp~ 
címenes ensayados bajo distintas condiciones. 
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En este ca.so, el esfuerzo es comúnmente una 
medida de la acción ejercida en el espécimen, y 
la deformación, una medida de la respuesta. Sin 
embargo, debe tenerse en cuenta que en algu· 
nol euos, como por ejemplo en aJentamlentos 
y contracciones, esta relación se invierte; es 
decir, hu solicitaciones quedan medidas por 
la deformación y la respuena está representa· · 
da por loa esfuerzos rcspectivo1, 

Para conocer el comportamiento del concre
to simple es necesario determinar las curvas es· 
fuerzo·deformación correspondientes a los 
distintos tipos de acciones a que puede estar 
sometido. En el Cl!jO más general sería necesa· 
rio analizar todas las combinaciones de accio
nes a que puede estar sujeto un c:lem~nto. Hasta 
la fecha, sólo ar. han eatablccido las reladonCJ 
esfuerzo-deformación para lú combinado· 
nes m.U comunes. Así, se han hecho estudios 
sobre el comportamiento del concreto sujeto 
a estados uniaxialcs de compresión y tensión, a 
catados biaxiaics de camprcaión y tenaión, y 
a eatadCis tria><iales de compresión. 

2.2.1 Modos dt falla y caracltra'slicas 
esfuerzo-deformación bajo 
compresión axial 

MODOS DE FALLA 

!..;¡ figura 2.1 muestra un cilindro de concre· 
to simple ensayado en co:~presión axial. En 
cilindros con relación de lacio a diámetro igual 
a dos, como d que se muestra en la figura, la 
falla suele prcsen tarsc a través de planos inclina· 
dos respecto a la dirección de la carga. Esta 
ir,clinación e~ debida principalmente a la res· 
tricción que ofrecen las placas de apoyo de la 
máquina contra movimientos laterales. Si se 
engrasan los l'xtremos del cilindro para rcdur.ir 
l:.ci fricciones, o si el espécimen es más esbel
to, las grie:as que se producen son aproxima· 
damentr paralelas a la dirección ele aplicación 
de 1~ carga. A 1 comprimir un prisma de concre· 
to en estas condiciones, se dc~arroJlan t,rric:tas 
en el sentido paralelo al de la compresión, por
que d. concreto se expande transversalmente. 

Firw'• 2.1 Falla en e"mprulón ele un cilindro ele con· 
e reto. 

Las grietas se prcaentan de ordinario en la pana 
y muy frecuentemente entre el agregado y la 
puta. En algunoa· cuoa tambiO:n· a e llega a frac• 
turar el agregado. Eate microagrietamiento ea 

· irreversible y ae deaarrolla a medida que au· 
menta la carga, hasta que ae produce el colapao. 

CURVAS &SFUUZO.DE.FORMACIÓN 

l..aJ curvas esfucrzo-defonnación ae obtienen 
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re· 
partida uniformemente en la sección transver· 
sal mediante una placa •igirh .. Los valores del 
esíuerzo resultan de di·. 1dir 1a carga total apli· 
cada, P. entre el área de la srcción transversal 
del prisma, A, y representar. •alares promedio 
obt¡:nidos bajo la hipótesis de qye la distri· 
bución de deformaciones es uniforme y de que 
las características esfuerzo-deformación del 
concreto 'son constantes en toda la masa. El 
valor de la deformación unitaria, t:c, es la re· 
laci6n entre el acortamiento total, a, y la Ion· 
g!tud de medición, 2 (figura 2.2). 

Puesto que el concreto es un material hete· 
rogéneo, lo anterior es una idealización del fe-
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nómeno. Según la distribución de la pasta y del 
agregado en la masa, los esfuerzos, con•idera· 

como la carga soportada en un área diferen· 
, variarán de un punto a otro de una mi;ma 

•eccibn. Sin embargo, cna variación no e¡ aig· 
nificativa desde el punto. de vista del diseño 
estructural. 

CURVA TÍPICA BAJO CAl\Gh DE CORTA DURACIÓN 

La cur.a que se presenta en la figura 2.2 co· 
rrcspondc: a un ensaye efectuado en un tiempo 
reiatívamente corto, del orden de unot cuan· 
tes minutos desde la iiúciación hasta el colapso. 
Se puede apreciar que el concreto no es un 
:naterial elástico y que la parte inicial de estas 
curvas no es rigurosamente recta. Sin embargo, 
sin gran error puede considerarse una porción 
recta hasta aproximadamente e140 por ciento 
cic la carga máxima. Se observa, además, que 
la curva llega a un máximo y después tiene una 
rama descendente. El colapso se produce co
múnmente a una carga menor que la máxima. 

En el ensaye de prismas o cilindros de con· 
ceto simple, la carga máxima se alcanza a una 

·mación unitaria del orden de .0.002, si la 
,.tud de medición es del mismo. orden de 

magnitud que el lado del espécimen .. El colapso 
dd prisma, que co\Tespondr. al extremo de la 
rama descr.ndente, se presenta en ensayr.s de 
corta duración a deformaciones que varían en· 
trc 0.003 y 0.007, según las condiciones del 
espécimen y de la máquina de ensaye. 
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EFECTO DE LA. EDI.D 

Debido al proce;o. continuo de hidratación 
del cemento, el concreto aumcntu ;u capacidad 
de carga con la edad. Este proceso de hidrata· 
ción puede ser má.s o mr.nos efectivo, ;egún 
sean las condiciones de intercambio de agua 
con· el ambiente, después del colado. Por lo 
tanto, el aumento de capacidad de carga del 
concreto depende de las condiciones de curado 
a través del tiempo. 

La figura 2.!1 muestra curvas csfuerzo-ddor· 
macíón de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados 
de un mismo concreto y ensayados a distintas 
edades. Todos los cilindros fueron curados en 
las mism .. condiciones hasta el día del ensaye. 
Las curv .. ¡e obtuvieron aplicando incrcmen· 
tos de deformación constantes. Se determinan 
así ramas descendentes más extendidas que las 
obtenidas comúnmente bajo incrementos cons· 
tantes de carga. Se puede observar que la de· 
formación unitaria par:. la carga máxima; es 
del orden de 0.0015 a 0.0020. 

El aumonto de resistencia con la edad depen· 
de también del tipo de cemento, sobre todo ~ 
edades tempranas. La figura 2.4 muestra el au
mento de re;istencia con la edad para cilir.dros 
de 15 X 30 cm, hechos con cemento normal 

· (tipo I), y de alta resistencia inicial (tipo 111), 
que son los dos tipos más empleados en estruc· 
.turas de concreto reforzado. Dcspué; de los 
primeros tres meses, el aumento en resistencia 
es relativamente pequeño. 

p 

- ,/'oaiA 
Ac;onamlemo • 

• 

1 2 
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p 
Fi~ra 2.2 Curva esfucn:o-defonna
ción en compresión axial de un es· 
pécimen •-ujtto ;. cargJ. de cort:l 
dur:-\ción. 
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· Fl¡ura 2.S Efecto de la edad al cnaayu 
enlarealltenclL 
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EFECTO DE LA RELACIÓN AGUA/CEMENTO 
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La resistencia del concreto depende de la 
relación agua/cemento: a mayor relación 
agua/cemento, menor resistencia. En la figura 
2.~ se presentan curvas esfuerzo-deformación, 
correspondientes a distintas relaciones. 

Puede obaervane en lu figuru 2.S y 2.6 que 
la forma de la curva cafucrzo-dcformación de· 
pende de la reaiatcncía. Para rcaiatcnciu baju,la 
pendiente de la rama descendente es muyauave. 
Para resistencia& altas, la curva ca muy pronun· 
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ciada en IU parte superior, y la rama deacenden te 
ea más corta. También se nota que la pendlen· 
te de la tangente inicial a la curva aumenta a 
medida que crece la resistencia. 

i.f¡CTO 011. LA ViLOCIDAll DE CAllQA 

La fi¡Ura 2. 6 muestra reaultadoa do ensayes 
de cilindros realizados a diatln tas velocidades de 
carga. En este tipo de enaayeaae aplicó lacar··. 
ga a una velocidad constante y a e midió el tlem· 
po neceurio para alcanzar la rcsinencia. 

21 :18 
Erild d~ conc:r11o en dr• 

Fi¡ura 2.4 Varlacl6n de la reailtencla con la edad. 15 
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Flaura 2.8 Efecto ele la rel..:ión de nbeltn. 

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DELTAMARO IJ!:L 

E.SP ÉClldEN 

El efecto de la relación de cabeltez aobre la 
reaistencia a la compreaión de un prisma se 
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8, 
en la que arbitrariamente ae ha tomado como 
tOO por ciento la resistencia de un es_pécimen 
;on relación de esbeltez igual a doa. Como me
dida de la esbeltez se toma la relación entre la 
longitud, medida· en dirección ~e la carga, y d 
lado menor de un prisma, o el diámetro de un 
cilindro. 

Para esbelteces mayores que dos, la resisten
cia baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi
madamente, para esbelteces de seis o más. Por 
el contrario, para especímenes de esbelteces 
menores que dos, la resistencia aumenta inde
finidamc;¡te, y en teoría sería infinita para un 
espécimen de altura nula. 

En espccí menes gcométricamentesemejantcs 
pero de distinto tamaño, la resistencia dismi
nuye, dentro de ciertos límites, mientras ma· 
yor sea el espécimen. Esto es debido a que en 
materiu frágiles, como el concreto, la proba· 
bilidad de que existan zonas de resistencia baja 
aumenta con el tamano del e.pécimen. La fi. 

gura 2.9 muatra d efecto del tamaflo de un . '. · 
cilindro en au reaiatencia a la compresión. ·• ....,... 

2.2.2 Compresi6n tria;.J '·, 

Los ensayes efectuados en cilindros de con· · 
cn:to bajo compresión trlaxlal muestran que 
la rcsiltcncia y la ciefonnad6n unitaria corres- · 
pondiente crecen al aumentar la prcalón lateral 
de confinamiento. En estos enaayea, d estado 
triaxnl de e1fucrzoa ae crea rodeando d eapéci· · 
men ·de aceite a cierta prea16n y aplicando uni 
carga axial huta la falla mediante di•positlvoe 
como d üuatradó caquemáticamente en la fi. 
gura 2.10 (a). . 

En la figura 2.1 O (b) re pre1ent~ curY~U e,. 
fuerzo-defonnación obtenidas de loa ensaye& 
realizado& por Brandtzaeg'[2.6]. Corresponden. 
a diltintaa presione& de confmamlento lateral, 
desde !18 huta 286 kg/cm2 • Se puede obaervar 
que el Incremento de la reailtencia a función 
directa dd incremento de la presión de confl· · 
namiento. Con presiones de confinamiento ade-. ·· 
cuadaa pueden obtenenc reliatenc:iu de . mú 
de 1000 kg/cm3 • 

El efecto de la preai6n lateral sobre la reala· 
tencia se lluatra en la figura 2.10 (e), donde se 
presenta una gráfica del eafucrzo axial,/1 , ne
cesario para producir la falla del cilindro, contra 
la presión lateral, [2. Loa resultados obtenidos 
de: los ensayes pueden rc:preac:ntanc:, aproxima
damente, por medio de la expresi6n 

.. .,. 
; 1.0 

~ - .-1.1 o 

70 
o 

!1 = r: + 4.1/2 · (2.1) 

Cilindro• con rwt.:lón de ...,_lttz. ~ual • dos 
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Flaura 2.9 Erecto del wnaAo. 
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a que las caracteríuicas de la¡ máquinas de en
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que se alcanza la carga máxima. 

En la figura re muestra que las pendi<ntrs 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad. No e• posibk determi· 
nar en todos los casos la rama descendente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye,las defonna
ciones correspondiente• a las cargas máximas 
•on dd orden de 0.002. 

fe EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN 

figun 2.5 Efecto de la relación agua/cemento. 

S< puede observar que la resistencia de un 
ilindro en el que la carga máxima se alcanza 
n cc:ntésimas de segundo es aproximadamente 
O por cient'J mayor que la de uno que alcanzó 
t carga máxima en 66 segundos. Por otra par· 

para un cilindro en que la carga máxima se 
:anza en 69 minutos, la resistencia clisminuye 
•roximadamente en un 10 por ciento. 
En ensayes a velocidad de carga constante, 
ramas descendentes de la~ curvas esfuerzo· 

formación no son muy extendidas, debido 

5 

) 

T11!mpo pero alcan..-:ar 
el mal(1m0 esfuerzo 

• 0.04 HQ 

• 1.0 seg 

o 001 0.002 0.003 

;:,gur .. :!.G Efcno de l.a velocidad de carga 
(llatano[2.4j). 

La figura 2. 7 muestra curvas obtenidas ensa· 
yando cilindros a clistintas velocidades de de· 
formación, desde una milésima de deformación 
unitaria por minuto, hasta una milésima por 
cien díu. En esta figura, f,¡o.oot) representa la 
resistencia obtenida cuando la velocidad de de
formación unitaria en el ensaye es de 0.001 por 
minuto. Como puede apreciarse, esta variable 
tiene un efecto notable sobre las caracteristicas 
de la curva esfuerzo-deformación, espi:ci~J
mente sobre la carga máxima. Si la velocidad. 
de deformación es muy grande, la rama deseen· 
dente es brusca, en tanto que si la deformación. 
se aplica lentamente, la rama descendente es 
bastante suave. La ddormación unitaria co
rrespondiente a la carga máxima si¡¡;uc >~cndo 
del orden de 0.002. Puede obscrv;mc gu ·' la 
resistencia disminuye muy poco con incremen· 
''"importantes en la duración del ensaye. 

o 0.001 0.())2 0.003 0.004 0.005 0.006·0.001 

<e 
Figura 2.7 Efecto de Ja vdot·idad de deformación 

(Rüsch [2.5]). 
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Fll"ra 2.11 Curva esfuer.to-defonnacl6n en tensión unlaxlal. · 

muestra en la figura 2.12 (B). Lacargasenplica 
a través de un material relativamente suave, 
como tri play o corcho. Si el material fuera per· 
rectamente elástico, se originarían .esfucr¡o¡ 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diametral de carga, co
mo se muestra en la figura 2.12 (b). 

La resistencia en tensión se calcula con la 
fó~mula: 

(2.2) 

o 
d 
1) 

d 
J 
d 

2 

d 

Q 

2 

J 
5 
6 

deducida de la teoría de la ela.ticidad. (Véase,' 
por ejen¡plo, la referencia 2.9.) · 

En la expresión (2.2): · 

P = carga máxima 
rl .. diámetro del espécimen 
fa longitud del espécimen 

En realidad, el concreto no ca elástico y, adc- · 
más, la resistencia en tensión que se mide no 
es la resistencia en tensión uniaxial como hi · 

(al Eaqueme de ens.v• 

~ 

. 

~ 
2 1 o 1 6 10 14 18 

tbl Distribución da 11fuerzo1 relativos 1 
segUn 1eorio alistlca 

fhcura 2.12 lliurihuL·i6n de c-sluc.•r:tm y tipo «.lt c.:ar11.a cu ,,·mi6n indirec:ta. 
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qur sr obtendría en el ensaye mostrado en 
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende 
es tener una medida ele la resistencia del con· 
creto a la tensión por medio de un ensaye fácil 
y reproducible por muchos operadores en dis· 
tintas regiones. F.sto se logra satisfactoriamcn· 
te con el ensaye brasileño. 

Para concretos fabricados con agregados de 
Santa Fe (ciudad de México),la relación entre 
la resistencia a la compresión de un cilindro y 
su resistencia a la tensión, obtenida del ensaye 
brasileño, está dada por la expresión 

(f
1
b lmáx = 6 kg/cm2 + 0.06 ¡; (2.3) 

válida para 

150 kgjcm2 .::.[',.;. 450 kgjcm 2 

donde 

(! ) = resistencia en tensión del en· 
tb máx 

saye brasileño 

[', = resistencia a la compres10n 
simple de un cilindro de ... 
15 X 30 cm. 

Esta expresión es solamente aproximada y 
se presenta para dar una idea de los órdenes . 
de. magnitud relativos. Para valores bajos de 
f', la resistenc¡a en tensión es del orden de 0.1 O 
/', mientras que para valores altos disminuye 

< , 
a 0.07 fe· 
· • .::1 conocimiento de la resistencia a la tensión 
del concreto es importante para el diseño en 
tethión diagonal y para otros tipos de compor· 
tamiento, en donde la tensión es el fenómeno 
predominan te. 

2.2.4 Flexión 

Para algunas aplicaciones, tales como pavi· 
mentos de concreto, es necesario· conocer 
aproximadamente la resistencia a la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen· 
tementc ensayando un prisma de concreto li· 

bremente apoyado, sujeto u una o dos car¡:;u 
concentradas. La fnlla es brusca, con una grie· 
ta única que fractura el espécimen. 

t:l esfuerzo teórico de tensión en .la fibra 
inferior correspondiente a la rotura se calcula 
mediante la expresión 

l.
= Me 

r 1 
(2.4) 

en la que f, es el módulo de rotura, M es el 
momento llexionante correspondiente a la 
carga máxima aplicada, e es el medio peralte, 
e 1 es el momento deinercia de la seccibn trans
versal del prisma 

Al aplicar la expresión (2 .4) se supone que 
c:l concreto es elástico hasta la rotura, hipóte· 
sis que, como se ha indicado, no es correcta 
para toda la escala de carga. 

Esta prueba proporciona una medida de la 
resistencia del concreto a flexión, o más bien, 
a la tensión debida a flexión. Normalmente, el 
módulo de rotura es mayor que la resistencia 
a la teruión obtenida del ensaye brasileño. . 

Se ha observado que el esfuerzo máximo de 
rotura en flexión depende, entre otras variables; 
de la resistencia a la compresión, de la relación 
peralte a claro y de las condiciones de curado. 
Debido a que la medición de deformaciones 
es difícil de realizar, no existen muchos datos 
experimentales sobre las características es fuer· 
zo-deformación de prismas sujetos a flexión 
simple. 

El módulo de rotura como medida de la resis· 
tenciá a la tensión, tiene varias desventajas. La 
principal es que el punto de tensión m·áxima 
se presenta en la superficie externa del espé· 
cimen, que está sujeta en forma importan·· 
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón, la dis· 
persión de datos de ensayes de módulo de ro
tura es mayor que la dispersión obtenida en el 
ensaye brasileño, la que a su vez es mayor que 
la dispersión de datos "de pruebas en compre
sión. Es difícjl establecer relaciones generales 
entre los valores de!, y r;. ya que la relación 
depende del tipo de concreto. 
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2:2.5 Otras condiciones dt esfv"zos 

La determinación de la resistencia del con· 
~to simple a un estado de ~sfuerzo cortante 
puro no· tiene mucha importancia práctica, por· 
que dicho estado implica siempre la presencia 
de tensiones principales de la misma magnitud 
que el esfuerzo cortante, las cuales originan lll 
falla cuando í:l elemento podría aún soportar 
eafuerzos cortantes mayores. Algunos procedl· 
mientes indirectos indican que la resistencia al 
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien· 
to de la resistencia a la compresión. 

También se han realizadoensayesenconcrc
to simple sujetzmdo espedmenes de diversos 
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre 
éstos e&bc mencionar los ensayes efectuados 
por McHenry [2.10], utilizando !=Uindros 
huecoa sujetos a una presión interior y a una 
carga axial longitudinal, en los que se pro;roca 
W'l catado combinado de esfuer:r.os de tensión 
y compresión; los llevados a cabo por Breslcr 
(2.11], sometiendo cilindros a combinaciones 
de esfuerzos de torsión y compresión axial, y 
lo• de Kupfer, Hiladorf y Rüsch [2.12) en pla· 
cas y prismas cargados a través de dispositivos 
especiales, para evitar alteraciones de los es· 
tados de esfuerzos. estudiados. 

2.2.6 Criterio de falla 

A pesar de los estudios que se han realizado 
no se tiene todavía una teoría de falla sencilla 
y que permita predec-: c:01 precisión acepta· 
ble la resistencia del concreto simple. Se ha 
intentado hacer adaptacioP'.s, entre otras, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de esfuer· 
7os cortantes y de deformaciones limitativas. 
K. Newman yJ .Newman han utilizado con buc· 
nos resultados criterios de falla bandos en teo
ríaa energéticas, las cuales parecen ser las más 
adecuadas para el cuo del concreto (2.13 J. En 
la referencia 2.14 se presenta un resumen de 
loa catudio1 efectuados para determinar la re· 
aiatencia del concreto a estados combinados 
de esfuer•o• y la:J distintas teorías de falla 
que a e h;u• propuesto huta la fechL 

2.S Efectos del tiempo m el concreto 
eDdurccido 

2.3.1 Conctptos gmnules 

Cuando se aplica una carga a un espécimen 
de concreto, éste adquiere una deformación 
inicial. Si ¡¡¡ carga permanece aplicada, la de
formación aumenta con el ~empo, &W'I cuando 
no 1e Incremente la carpo 

Laa deformaciones que ocurren con el tiem• 
po en el concreto ae deben esencialmente a dos· · 
cauaas: contracci6n y flujo pláatico. 

La figura 2.15 inuí:atra W'la curva típica de
formación·tlempo de un espécimen de concrc
.to bajo carga constan te. La forma de la curva 
y las magnltudcc relativas son aproximadamen• 
te las mismas, sea la acción de flexión, com· 
presl6n, tensión o toisl6n. En el eje vertical se 
muestra la deformación y en el horizont~, el 
tiempo, ambas variables en escala ari tmétiea. : 

Se puede ver que al aplicar la carga en un 
tiempo relativamente pequeflo, el concretO SU· 

frc una deformación inicial, que para efectos 
prácticos se puede considerar como lnctantá· . · 
nea. Si se mantiene la carga, el concreto sigue · 
deformándose, con una velocidad de deform .. 
ci6n grande al principio, que disminuye ¡¡ra· 
dualmente con el tiempo. 0 

Aunque para efectos prácticos puede consi· 
derane que la curva tiende a ser asint6tica re ... 
pecto a una horizontal, se ha comprobado que 
la deformación sigue aumentando aún después 
de muchos años. Sin embargo, aproximada
mente el 90 por ciento de la deformación total 
ocurre duran te el primer año de aplicación de 
la carga. 

Si en cierto momento ae descarga el espéci
men, se produce una recuperación instan· 
tánea, seguida de Wla recuperación lenta. La 
recuperación nunca es total; siempre queda 
una ddormaci6n permanente. 

En la figura 2.13, la curva de trazo continuo 
representa w deformaciones de un espécimen 
sujeto a una carga constante, la cual es retirada · 
después de cierto tiempo. La línea de trazo · 

_interrumpido representa w deformaciones que 

., 
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Figura 2.13 O.uva típic:l dc!ormaci6n-ticmpo, bajo condicione• ambientalea conatantea. 

produce el tiempo en un espécimen sin carga. 
Las ordenadas de esta curva son las deforma
ciones debidas a contracción. 

Para efectos de· diseño estructural, no basta 
con conocer las deformaciones iniciales o ins
tantáneas; en muchos casos interesa aún más 
estimar la magnitud de la deformación total, 
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas 
sujetas a carga constante se han observado de
flexiones totales de dos a cinco veces mayores 
que las medidas inmediatamente después de 
aplicada la carga 

2.3.2 Contracción 

Las deformaciones por contracción se deben 
esencialmente a cambios en el contenido de 
agua del concreto a lo largo del tiempo. El agua 
de la mezcla se va evaporando e hidrata el ce
mento. Esto produce cambios volumétricos en 
la estructura interna del concreto, que a su vez 
producen deformacio:1es. 

Los factores que más afectan la contracción 
son la cantidad original de agua en la mezcla y 
las condiciones ambientales especialmente a 
edades ltmpranas. Como generalmente un con
creto d~· .tl.ta rc:.istcncia tiene. menos agua que 

otro de baja resistencia, el primero se contraerá 
menos que elaegundo. Asimismo, un concreto 
en ambiente húmedo ae conuaerá menos que en 
ambiente seco. 

Para la misma relación agua/cemento, la con· 
tracción varía con la cantidad de pasta por u ni· 
dad de volumen. Una mezcla rica en pasta 
(cemento más agua) ae contraerá más que otra 
pobre. 

La contracción tiende a producir esfuerzos 
debidos a las res.tricciones al libre desplaza
miento del elemento que existen en general en 
la realidad. Si el concreto pudiera encogerse 
•:i;rcmente, la contracción no produciría ni 
esfuerzos, ni grietas. 

Si el curado inicial del concreto se hace muy 
cuidadosamente, disminuirá el efecto de la _ 
contracción. Se puede estimar q-~e las defor
maciones unitarias debidas a contracción va· 
rían entre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la 
mayor parte de la deformación por contracción 
ocurre en los primeros meses. 

2.S.S Flujo plthtico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de una carga Las teorías que 
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se han des;urollado para expJ;carlo aon comple· 
ju y caen fuera del alcance de c1te texto. Puede 
consultan e a cate rc1pecto la referencia 2.15.Se 
trata esencialmente de un fenómeno de defor· 
maci6n bajo carga continua, debido a un re·. 
acomodo interno de lu part{culu que ocurre· 
al mismo tiempo que la hidratación del ce• 
mento. 

Las deformaciones por flujo plástico son 
proporcional es al nivel de carga, hasta niveles 
del urden del 50% de la resistencia. Para ni ve· 
lea mayores la relación ya no e¡ proporcional. 

Como el flujo plástico se debe en gran parte 
a deformaciones de la ·pasta de cemento, la 
can ti dad de ésta .por unidad de volumen. es 
una variable importante. 

En la figurá 2.13 se observa que la deforma· 
ción deblda al flujo ·plástico aumenta con la 
duración de la carga. Tambi~n se ha observado 
que, para un mismo nivel de carga, las defor· 
maciones disminuyen al aumentar la edad a 
que ésta se aplica. 

Otros factores que afectan a las deforma· 
clones por flujo plástico son las propicdadca 
de los materiales constituyentes del concreto, 
las proporcione• de la me~cla y la humedad 
ambiente. :. 

!.;_ 1.2 

,. 
< 

& interennte mencionar que, como el flujo 
pláltico aumenta con el nivel de carga, e.te 
fenómeno tiende a aliviar laa zonu de mhl· 
mo esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar loa 
esfuerzos en un elemento. 

2.!1.4 Efecto tk la permanmcio. de la carga 

Ea importante conocer el porcentaje de la 
resis_t~ncia que puede soportar una pie~a de 
concreto en compresión 1in fallar, cuando la 
carga se mantiene Indefinidamente. En la figu .. 
ra 2.14 se mue¡tra el efecto de la permanencia 
de una carga según los enaayea de Rüach [2.5 ¡ 
En el eje horizontal se reprelientan deforma· 
clones unitaria., y en el ~e vertical valore• re· 
lativos, f//., de los esfuerzos apllcado1 con 
respecto a la resiltenda en una prueba de cor· 
la dumción (20 minutos aproximadamente). 

Se presentan curvas esfuerzo-deformación 
obtenidas de especímenes sujetol a distintas 

. velocidades de deformación, con lo que se !· 

produjeron fallas a diferentes edades. La línea ·· 
de trazo continuo corresponde a un espécimen ' 
en el que la falla se produjo en 20 minutos. 
Las curvas de especímenes llevados a la falla 
en lOO minuto• y 7 dí u se presentan con tra· 
zo disconúnuo. .. . 

1.0 E 

1 
A Llmlte de 11111 

e: r = 2o mlf'tr-. . ._. 

/ - :.:.. .. 
0.8 ........ e= 100 m!rt- ....... , 

0.6 

0.4 

0.2 

o 0.002 0.004 0.006 0.008 0.0010 

Fil"n 2.14 ~;_feclo do la pennanenci.a de la carp (Rü~eh)(2.5 J. 
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gente a un punto determinado de la curva es· 
fuerzo-deformación y el módulo secante entre 
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenta 
lo• efectos de cargu de larga duración en una 
forma 1imple, 1e utiliZAn a vece1 móduloa elú· 
ticoo menoreo que loo coiTespondientes a lu 
definicioneo mencionadu anteriormente. 

El módulo secante 1e uaaen ensayes de labo
ratorio para definir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM [ 2.17) recomienda la 
pendiente de la línea que une los puntos de 
la curva correspondiente a una deformación de 
0.0005 y al 40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, después de variós el· 
el os de carga y descarga a esfuerzos relativamen· 

·te pequeños, la relación esfuerzo-deformación 
tiende a convertirse en una relación práctica· 
mente lineal. Como es dificil determinar el mó
dulo tangente ·Inicial de una manera reprodu· 
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas 
de carga y descarga, con objeto de rectificar la 
curva esfuerzo-deformación, y se conaidcra 
la pendiente de la curva así obtenida como el 
módulo de elasticidad. El método para deter· 
minar el módulo tangente en cita formase de,. 
cribe con detalle en la referencia 2.17. El m6-
dulo de elasticidad es función principalmente 
de la resistencia del concreto ·y de •u peso vo· 
Jumétrico. Se han propuesto varias exprcoionco 
para predecir el módulo de cluticidad a partir 
de estas variables. Por ejemplo, el Reglamento 
ACI presenta la ecuación 

. _. ___ "/;.lo 
E, = wl.~ p..-!00 ff (2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en kgfcm2, 

w es el peso volumétrico del concreto en tonfm 3 

y¡; es la resistencia del concreto en k g/ cm 2 • 

El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

E, = 10 000 v'f; (2.6) 

que es aplicable únicamente a concretos fabri· 
cados con agregados típicos de la ciudad de 
México. Estas ecuaciones dan únicamente va
Jure!>. aproximados, porque existen otras varia-

bies importante.; como el tipo de agregado. Las 
diferenelu entre !01 valores reales y los c:alc:u· 

· lados con estu ecuaciones pueden acr muy 
grandes. Cuando ac requieren estlmac:lones de 
ciena precisión, conviene determinar el módulo 
de cluticidad del concreto wado en particular. ' 

En algunos análisis elúticos se suelen cm· 
picar G, el módulo de eluticidad al esfuerzo 
cortante, y llo el cocfic:iente de Poialon. El pri· 
mero se toma comúnmente como fracción del 
módulo de cluticidad que aeusaencompreslón, 
del orden de 0.4. Experimentalmente,ae ha de· 
terminado que el segundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia se aupone ll igual a 0.18. 

2.6 Defonnacionc1 por cambios de 
tempcn.tura 

El concreto está sometido a cambios volu· 
métricos por temperatura. Se han determinado 
algunos coeficiente• térmicos que oscilan entre 
0.000007 y 0.000011 de deformación unitaria 

. por grado centígrado de cambio de tempera· 
tura. · Los valores anteriores corresponden a 
concreto de peso volumétrico normal (del or
den de 2.2 tonfm1 ). Para concretos fabricados 
con agregados·ligeros, lo1 coeficientes pueden 
ser muy. distintos de los mencionados. 

2. 7 Algunu caractcríoticaa de lo1 acero• 
de refuerzo 

El acero para reforzar concreto se utiliza en 
distintas formas. La más común es la barra o va· 
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en · 
caliente como de acero trabajado en frío. En lu 

= ·figuras 2.15 y 2.16 se muestran curvas de.am· 
bos tipos de acero, típicaa de' barras europeu. 

Lo• diámetros uouale• de las barras produci· 
das en México, varían de 1/ 4 pulga ¡t¡, pulg. 
(Algunos productores han fabricado ban-u co
rrugadas de 1/u pulg, 1/u pulg y 1/ 16 pulg.) 
F.n otro pa{scs 1e usan diámetro• aun mayora. 
Todas lu barras, con excepción del alambrón 
de 1

/ 4 pulg, que generalmente ca liso, tienen 
corrugacionca en la superfteie, para mejorar 
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Se muestran además dos cnvol\'tntcs: la in· 
ferior, llamada limite de deformtJCÍÓn y la SU· 

perior, límil< de falle.. La primera muestra las 
deformaciones máximas que se obtienen al apli· 
car indefmidamente distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cierto valor críti· 
co. La segunda envolvente indica las deforma· 
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes 
de carga superiores al valor crítico. La ínter· 
sección entre estas dos envolventes indica, tcó· 
ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cual el espécimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

En la figura puede observarse que si se car· 
ga un espécimen ·al 80 por ciento de su resi>· 
tencia de corta duración, se producirá la falla 
eventualmente a una deformación del orden 
de 0.0055. En cambio, si se le sujeta solamen· 
te al 40 por ciento de su resistencia de corta 
duración, el espécimen sufrirá una deforma· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 
muy largo y mantendrá su carga indefinida· 
nente. 

Se puede decir, con cierto grado de seguri· 
dad, gut el concreto puede tomar indefinida· 
mente, sin fallar, cargas hasta dd60 por ciento 
de su capacidad. Cargas mayores que el 70-80 
por ciento, aplicadas de modo permanente, a ca· 
ban siempre por provocar la falla del espécimen. 

2.4 Fatiga 

Se han hecho diversos estudios sobre eJe. 
mentas de concreto sujetos a repeticiones de 
carga. Cuando un elemento falla después de un 
número muy grande de repeticiones de carga, 
se dice que ha fallado por fatiga. Este tipo de 
solicitación tiene importancia práctica, ya que 
elcrncntos canto vigas de puente, durmientes 
de ferrocarril o cimentaciones de maquinaria 
están sujetos a muchas repeticiones de carga. 

Se mencionó anteriormente que un elemen· 
to de concreto en compresión no puede sopor· 
tar in dcfini d~ ~!lt:illl' f r<!cciones de su resistencia 
cst3tii.:<J. ::•.:; ~.: .. :!1 .. ¡uc un 70 por ciento. Cuan-

o a \.111 demento de concreto se le aplican 
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compre•ione• del orden de lo mitud d<· su r~•i•· 
tcncia estática, falla después de aproximada· 
mente die¡ millones de repeticiones de carga. Se 
ha encontrado también que si la carga se apli· 
ca intercalando periodos de reposo, el nú· 
mero de ciclos necesario para producir lo fallo 
aumenta considerablemente. 

Los estudios experimentales se han hecho 
aplicando los ciclos de carga y descarga a vdo
cidades bastante más rápidas que las que se 
presentan en la práctica y, por lo tanto, sus 
resultados en general son conservadores. 

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma diez millones o más d~ re· 
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis· 
tencia estática. En flexión, el mismo número 
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de 
carga y descarga con valor máximo d~l orden 
de 35-50 por ciento de su resistencia estática. 
Se han hecho estudios limitados de fatiga en 
torsión, que tienen un interés pr.ictico menor. 

Para ciertos materiales, como el acero, se 
ha encontrado que; aplicando ciclos de carga 
y descarga y llevando el esfuerzo máximo has· 
ta un cierto valor, existe un límite de este es· 
fuerzo por debajo del cual se puede soportar 
un número indefinido de ciclos. En concreto, 
se han llevado los ensayes hasta 1 O millones de 
aplicaciones de carga, sin que se haya cumpro· 
bado la eKistencia de limitessemejantcs. En las 
referencias 2.16 y 2.18 se trata ampliamente el 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulos elástiros 

P.4ra.estimar deformaciones debidas a cargas 
de cona duración, donde se puede admitir un 
comportamiento elástico sin errores importan· 
tes, es necesario definir un valor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas es fuer· 
zo-deformación mostradas, resulta obvio que 
el concepto convencional de módulo de claslici· 
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, 
es nccesaxjo recurrir a dcfinicion~s arbitrarias, 
basadas en consideraciones empíricas. Así, se 
puede definir el módulo tangente inicial o tan· 

,, 
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Tabla 2.1 Diámrtrul, pc1oa, árcaa, y pcrímcLroa 
d< barras. 

B1m1 Didmttro PilO Arta Ptn'mllrtJ 

Nú"" pwlt mm 4t/m cml .... 
2 1/4 6.4 0.248 0.52 1.99 
2.3 M16 7.9 0.588 0.49 2.48 
3 3/8 9.5 O.H9 0.71 2.98 
4 1/2 12.7 0.995 1.27 5.99 
~ 5/8 15.9 1.552 1.98 5.00 
6 3/4 19.0 2.235 2.85 6.00 
7 7/8 22.2 5.042 5.88 6.97 
8 1 26.4 3.975 5.07 7.98 
9 1·1/8 28.6 5.028 6.41 8.99 

10 1·1/4 51.8 6.207 7.92 9.99 
11 1·3/8 34.9 7.5ll 9.68 10.96 
12 1·1/2 38.1 8.938 11.40 ll.97 

08SEII. V t.ClONES 

Lo1 dlámctrol, 'reu y J)elot 11 ajunan a la nanna de la 
'Secrcuz{a de Comercio, NOM 86-1974. Se¡(an esta norma, 
el dWncua nominal y el lrca de una barn cam1pondcn a 
lot que tcDdría una barra lila, lin corrupcionca, del nUamo 
pcao por ~:nttro Uneal¡ todaa Lu barTU, con cxcepcl6n de la 
No, 2, ~ttin corru¡ad.alo 

En México se cuenta con una variedad rcla: 
tivamente grande de acero• de rcfuer~o. Lu 
barra.s laminada• en caliente pueden obtener· 
se con limites de fluencia desde 2 300 hasta 
.¡ 200 k g/ cm 2 • El acero trabajado en frío al· 
canza límites de flucncia de 4 000 -a 6 000 
kg/cm 2 • En la figura 2.17 se repreaenta la gráfi. 
ca esfucrLo·dcfonnación de un acero trabajado 
en frio, fabricado en México. En los países 
escandinavos se usan varillas con límites de 
fluencia hasta de 9 000 kgfcm 1

• 

Una propiedad importante que debe tenerse 
en cuenta en refuerzos con detalles soldados 
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra· 
bajados en frío debe hacerse con.cuidado. Otra 
propiedad importante es la facilidad de dobla· 
do, que e> una mcdiilii. indirecta de ductilidad 
y un índice de su trabajabilidad. 

s~ ha empezado D. generalizar c1 uso de mallas 
como refuerzo de Josas, muros y algunos ele· 
mcntos prefabricados. Estas mallas están for· 
madas por :tlambrcs lisos unidas por puntos de 

1000 

-" 1 
l .aoo .. -

2000 

o o.oo~ 0.008 0.012 

'• 
Fi¡ura 2.17 Gráfica ufueno-defonnación de un acero · 
d.e alta rnittenell, 1in límite de fluencl• definido, de 
fabricoclon n~eional. 

soldadura en lu intersecciones. El acero e1 del 
tipo trabajado en frío, con refuenoade fluencia 
del orden de 5 000 kgjcm3 , El eapaciamiento 
de loa alambres varía de ~ a 40 cm y loa diá· 
metro• de 2 a 7 mm, aproximadamente. En 
ulgunoa paíaes, en lugar de alambrea .lilos, se 
usan alambres con .algún tipo de lrregularldad, 
auperflcial, para mejorar la adherencia. 

El acero que se emplea en cstructur;u prea· 
forzada. ca de rcsiatcncia francamente superior 
a la de los aceros descritos anteriormente. Su 
resistencia última .varia entre 14 000 y 22 000 
k~/cm 2 y su línúte de fluencia, definido pur 
•. ~sfucrzo correspondiente a una deformación 
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
k~cm2 • · 

~omo ilustración, en la figura 2.18 se pre· 
sentan, atendiendo al grado de éaJidad, algu- . 
nas curvas esfuerzo-deformación para distintos 
tipos de ac~ro, y gos curvas esfuerzo-deforma· 
ción para concreto con una resistencia de 250 
kgj cm 2 

.. correspondien tea a cargas de corta y 
larga duración. 

f:l módulo de elasticidad de los distintos ti· 
pos de acero cambia muy poco. De la campa- . 
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Figura 2.15 Curvas e1fueno 8.dormJ:Ci6n de aceros laminados en caliente para barra• de refuerzo de fabrica

cibn europea, 

su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro
porciona datos sobre las características prin· 
cipales de barras de refuerzo, así como la 
nomenclatura para identific!'rlas. 

Generalmente el tipo de acero se caracteriza 
por el límite o esfuerzo de fluencia. Este lími· 
te se aprecia claramente en las curvas esfuerzo
deformación de barras l~.inadas en caliente, 

10000 

2000 

o 0.05 

como se ve en la figura 2.15. El acero trabajado 
en frío no tiene un límite de fluencia bien de· 
finido (figura 2.16). En este caso, el límite de 
fluencia suele definirse trazando una ·paralela 
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma· 
ci6n desde un valor de la deformación unitaria 
de 0.002; la intersección de esta paralela con 
la cúrva define el Hmite de fluencia. 

= -

D.to 0.15 

•• 
Figurn 2.16 Curvas esfuerzo-deformación de acero uaOajadoa en frío'para barru de rcfueno de fabricación 
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Figura 2.18 Curvas comparativas para acero y concreto 

ración de las curvas del acero y del concreto; 
se puede inferir que si ambos trabajan en un 

Rtfu~nrllll 4!1 

elemento d~ concreto reforzado suj~to a cum· 
pmión tuda!, el colapso del conjunto estará 
regido por la deformación del concreto que, 
bajo car¡¡u de larga duración, puede ser hasta 
de 0.010 6 0.012. Para esta deformación, el 
acero tendría apenas una deformación del or· 
den correspondiente a su límite de flurncia. 

Las características de adherencia de los dis· 
tintos aceros, y su influencia en el diseño, se 
presentarán en el capitulo de Adherencia. Para 
lograr el trabajo en conjunto debe tenerse una 
adherencia suficiente entre concreto y acero 
obtenida ya sea mecánicamente o por medio 
de la adhesión entre el concreto y el acero de 
refuerzo. 

Para el diseño se supone que la cur\'a es fuer· 
zo-dt:fonnación dc:l acero en comprCsión es 
idéntica a la curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curva en compresión es dificil de 
determinar en el caso de barras, debido a dec· 
tos de esbeltez. 
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS 
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL 

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I) 

RESUMEN 

Se.determinan las propiedades mecánicas de loa concretos fabricados con agrega
dos típicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter
minar las variaciones .de las resistencias s compresión y tensión, del módulo de 
elasticidad, de la relación de Poisson, del módulo de rigidez por cortante, de 
la contracción por secado y de la deformación diferida, a tr~vés del tiempo. Se, 
dan recomendaciones para obtener concretos con un mejor comportamiento en cuan
to a estas propiedades. 

INTRODUCCION 

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la 
fabricación de concreto, tienen características fS:Sicas que llifieren de las es-· 
pacificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias mas notorias se 
pueden mencionar el peso específico, la absorción y el contenido de polvos. Lo 
anterior ·ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos 
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes. 

Se ha observado que estos concretos, bajo condiciones de trabajo, presentan de
formaciones y agrietamiento Inayores que los usuales, haciéndose evidente, por 
estas y otras causas, la diferencia entre el comportamiento de los concre.toa cu
racterísticos del Distrito Federal y los comunes. 

PROPIEDADES MECANICAS 

Materiales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados 
con gravas y arenas andesíticas, comunes en el D.F. Se estudian dos tipos de 
arenas, cuyo diferencia básica estriba en el contenido de polvos (material más 
fino que la malla 200). 

Tanto las 'gravas como las arenas tienen peso específico bajo y absorción alta, 
lo que hace que los concretos fal:.o:i. ,1dos con .estos material.es sean muy deforma
bles, a corto y a largo plazos. 

En la fabricación de los concretos se empleó cemento Portland tipo 1 y no se usó 
aditivo alguno. = -

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2 • En todos 
los casos se usó un factor de sobrediseño de 50 kg/cm 2 • En las mezclas con re
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm 2 se buscó un revenimiento de 10 cm y pa
ra la de 400 kg/cm 2

, uno de 5 cm. Una de las mezclas de JÓO kg/cm 2 tuvo reveni
miento teórico de 12 cm, para cubrir los casos de concretos con caracteristicas 

(l) lnves t igador, lns tituto de Ingeniería, UNAM 
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adecuadas para ser transportado por medio de bombas·. 

Resistencia a compresión, Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 ~ 1825 
días;cada resultado representa el promedio del ensaye de tres especímenes compa
ñeros. En la fig 1 se plantea la correlación que permite predecir la resisten
cia a compresión a cualquier edad en función de la alcanzada a los 28 días. Ca
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en 
aquellos concretos con ~enes polvo. La expresión sugerida resulta ser: 

f t f' • e 8.4+0.7t e 
, en kg/cm 2 

Resistencia a tensión. Se hicieron especímenes cilíndricos para ensayarlos a 
tensión por medio de la prueba indirecta, así como vigas para determinar el mó
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias a tensión Y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 ; por flexión, fig 3 

, en kg/cm 2 , en kg/cm 2 

Módulo de elasticidad. El ~ódulo de elasticidad se obtuvo a partir de las gri
ficas esfuerzo-deformación de especímenes ensayados a compresión. Se usó el 
criterio de módulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron 
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de-. 
terminaciones. La expresión propuesta para determinar el módulo de elasticir·' 
a partir de la resistencia a compresión es, fig 4 

E • 8500 ,1 f' 
e e 

Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 días de cspecímenes cilín
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la 
relación de Poisson varía con la resistencia y que se puede relacionar con ésta 
con la expresión 

~ g 0.22 +·0.00026 f' 
e 

habiendo &lcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervalo usual recomenda
do para el cor'crP•.o (0.15 - O. 20) .. 

Módulo de rigidez~ cortante. 
laci5n de Poiss0· conocidos. se 
Para los concretos de agregados 

Con los valores de módulos de elasticidad y re
pueden estimar el módulo de rigidez por cortantE:. 
andesít~co~ resultó ser 

G = 3300 ff' 
e 

, en kg/cm 2 

Deformación unitaria (~0 ) correspondiente al esfuerzo máximo. 
deformación también se ve afectado por el nivel de resistencia 
el concreto, ·por lo que se puede correlacionar con ella con la 
te, fig 6 

~ g 0.003 + 2.8 X 10- 6 f' 
o e 

El valor de esta 
que se alcance en 
expresión siguien-

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformación (E ) 
o 
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igual a 0.0044. 

La curva esfuerzo-deformación del concreto bajo cargas de compresi6n, puede re
presentarse en forma adecuada con la expresi6n 

f • 
e 

2f 1 

·C 

11 + c...E..> 2 1 
e: o 

• 

Contracción por secado. La rapidez con que se presenta la contracción de los 
concretos andesíticos, varía de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga 
en los materiales componentes, sin embargo·,' la contracción última se puede esti
mar del mismo orden para los dos casos e igual (E:cs>u • 0.001, para los propor
cionamientos usuales y las ·condiciones ambientes de la ciudad de Mllxico, fig 7 • 
Las expresiones que permiten estimar el valor de la contracci6n para una edad 
cualquiera se indican a continuación: 

Concretos and'es'l.ticos con exceso de polvos-: (del orden del 20%) 

t0.88 
_,___

0
::-::

8
:-::-
8 

X 0, 0 0 l 
51 + t • 

,,,, 

Concretos andes1ticos con pocos ~olvos (del orden del 8%) 

en ambos casos t debe···expresarse en dias. 

"!/ 

v~ 

Deformación diferida. Esta ·deformación se estimó en fu~cf9n del coeficiente 
de deformación diferida (C ) , el cual es igual Ct ~ .:.t_ 1 , siendo E:t ,. la de
formación unitaria alcanza~a en un tiempo t y E:i• la deÍSrmación unitaria ini
cial al aplicar el esfuerzo de compresión, igual a 40 por ciento del esfuerzo 
máximo. 

• 
El valor del coeficiente último (Cu)• estimado para un tiempo infinit~, ~ara los 
proporcionmnientos usuales y para las condiciones ambientes de la cil·,jau de 
México, variarán de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia
les componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el va!~r de 
este coeficiente para un tiempo cualqu~er_a t, en días, se indic.!':n a continuación: 

Concretos andesíticos con exceso de polvos(del orden del 204) 

e 
t0.60 

X 4 ~ 

t 10 + t0.60 

Concretos andesíticoa con pocos polvos (del orden del 8%) 

to.ss 
ct = X 2.5 

11 + t0.55 

-~ 

~ .. 

~ 
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Contracción por secado en condición estándar. Tomando en cuenta los coeficien
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la 
contracción última para ponerla en condición estándar, se recomienda emplear 
las siguientes expresiones para la estimación de la contracción por secado a 
cualquier edad: 

Grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos 

tO.BB 
~ • X 0.0013 

t 51 + tO.BB 

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos 

t 
X 0. 0013 

53 + t 

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el número de días después 
de la suspensión del curado húmedo y el valor de la contracción determinada se 
debe afectar por los factores de corrección para tomar en cuenta las caracterís
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9. 

Deformación diferida última en condición estándar. Entre las variables que ma
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de defonnación dife
rida última están la edad a la que se aplica la carga, la humedad relativa, y el 
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes. 

El coeficiente de deformación diferida en condición estándar para cualquier edqd 
(en días) se puede determinar con las siguientes expresiones: 

Grava andesftica y arena andesítica con exceso de polvos 

t0.60 
--=----,o;;-.-;6""'0 5 • 6 5 
10 + t . 

Grava andesitica y arena andesítica con pocos polvos 

to.5s 
e " --~--~~~ 

t 11 + to.ss 
3.12 

Al igual que en la contracción por secado los coefici<..:.tes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores d~correcci6n para 
tomar en cuenta las características particulares de los concretos empleados y 
las condiciones del medio ambiente en que se eneuentran, fig 9. 

l. El empleo de agregados 
cos, en la fabricación 
cienes mayores que las 

CONCLUSIONES 

de baja densidad y alta absorción, como los andesiti
de concretos. conduce a obtener concretos con deforma
usuales. 

2. Dadas las discrepaneias encontradas entre las expresiones usuales y las 



' determinadas en este estudio para estimar la resistencia del concreto aa! 
como sus deformaciones a corto y largo plazos, se requiere modificar loa pa

·rametros usados convencionalmente en los diseños eatructuralea para obtener 
mejor concordancia entre el comportamiento eatimado en el diseño y el alcan
zado en lea estructura& reales, 

3. Ls .contracción por secado regiatrads fue inveraamante proporcional al conte~ 
nido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de laa mezclas utili
z:adas. 

~. Para un mismo tipo de agregado grueso al empleo da aranas con muchoa fino• 
incrementa notoriamente al coeficiente de la deformación diferida, Esta coe
ficiente también aumentará en forma apreciable al incrementarse el reveni
miento del concreto. 

RECOMENDACIONES 

En relación con' loa materiales .p,treoa ae buscar&, por una parte, emplear agre
gados gruesos que presenten la mayor densidad poeible y agregados finoa con el 
menor contenido.de polvos que aaa factible desda al punto 'de vista econ6mico. 
Estas dos caracter!sticas conducirfin a obtener concretos, para una resistencia 
dada, con mayor m6dulo de elasticidad ·y, por tanto, con menor deformaci6n ina
tant,nes, menor contraceilin por secado, porque hay mayor reatriccilin a catea ··\Se
formaciones, y menor deformación diferida. 

En cuanto s las mezc~as de concreto se emplearán aquellas con mayor contenido de 
agregado grueao compatible. con la trabajabilidad de ls misma. Lo anterior c~n
ducirli a menores conáumoa da a¡ua lo que a su vez: ac traduce en menor conteni'do 
de vac!os y por tanto mayores reaiatanciaa relativas, menorea deformacionca Y,, 
contracciones, as! como menor deformación diferida, 

La resistencia a tensión por flexión del concreto es usual valuarla como 
2 lf~ (ACI 318, RDF), sin embargo, los resultados de los ensayes efectuados con 
los concretos andesiticos dan resistencias a la tensión ligeramente menores, por 
lo que se sugiere tomar en cuenta esta discrepancia empleando le expresión pro
puesta. 

En relación cor e. modulo de elasticidad estático, las expresiones propuestas 
por los diferentes reglamentos de construcción (ACI 318, RDF) sobrestiman los 
valores alcanzados ~on los concretos andesiticos, por lo que se recomienda em
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir las deformaciones a 
corto plazo de las estructuras hechas con~eSte material. 

Al igual que los otros parámetros la relación de Poisson y el módulo de rigidez 
por cortante determinados para el concreto andesl:ticci, difieren de los valores 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos 
concretos conviene emplear los valores sugeridon. 33 

La deformación correspondiente al esfuerzo máximo es usual considerarla igual a 
0.003, 54n embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformac~n al
canza un valor promedio ~e 0.0044. 
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En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la 
contracción como por la deformación diferida, pueden estimarse con buena preci
sión con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin 
requerirse de correcciones-por caracter~sticas del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracter1sticos de 
loa usuales en el área metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones 
de curado representan también las usuales en esta área. 

Cuando las caracter~sticas del concreto y las condiciones del medio ambiente 
varían, haciendo no aplicables directamente los resultados de los ensayes, se 
recomienda emplear los valores sugeridos para caracter~sticas y c.ndiciones es
tándar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes 
a las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con los factores de 
corrección indicados en la fig 9. 

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados a largo plazo en los concre
tos característicos del D.F. son mucho mayores que los esperados usualmente, se 
deben tomar en el diseño las precauciones necesarias para restringir estos efec
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados. 

REFERENCIAS 
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MATERIALES 

INFLUENCIA 
DE LOS AGREGADOS 
EN LOS CON-CRETOS 

ESTRUCTURALES DEL D.F. 
lng. Carlos Javier Mendoza' 
lng. Manuel Mena Ferrer .. 

RESUMEN 

Se analiza el efecto que tienen las partículas más finas 
de las arenas andesíticas y las características intrínsecas 
de las gravas calizas y andesíticas, disponibles en la 
ciudad de México, sobre las propiedades de los 
concretos en los estados fresco y endurecido. Además, 
se dan recomendaciones para mejorar las propiedades 
de estos concretos. 

SUMMARY 

The effects of the finest part of andesitic sands and of 
the intrinsic characteristics of limestones and andesit1c 
gravels, available in Mexico City, in thc p1operties of 
fresh and hardened concrete are analyzed. Also, 
recommendations for improving the properties of these 
concretes are given. 

• Subchrector, Instituto de lngenierla, UNMo\ 
• • AJ.es.or en tecnologfa de-l concreto 
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los concretos utilizados comúnmente 
en la Ciudad de México presentan cier
tas defrciencias, originadas en algunos 
casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las prácti
cas constructivas empleadas. Entre las 
deficiencias más notorias se pueden se
nalar las siguientes: 

a) la deficiente calidad de los agrega
dos empleados propiCia que los con
cretos tengan propiedades inadecua
das como bajo módulo de elastici
dad, elevados cambios volumétricos 
por secado y excesivas deformacio
nes diferidas bajo cargas sostenidas 
(flujo plástico)'. Asimismo, la ten
dencia al empleo de mezclas dema
siado fluidas ocasiona sangrado ex
cesivo en el concreto recién coloca
do y produce mayor contracción por 
secado en el concreto endurecido. 
Por todo ello, las estructuras de con
creto son propensas a presentar 
agrietamientos por elevados cam
bios volumétricos, excesivas defor
maciones a corto y largo plazo y es
casa rigidez ante cargas laterales. 

b) El empleo de cemento portland
puzolana en la fabricación de concre
to propiCia una adquisición de resis
tencia más lenta que la obtenida con 
otros tipos de cemento portland (1 y 
111), lo cual es incompatible con la 
práctica usual de pronto descimbra, 
do de las estructuras, en particular de 
los sistemas de pisos para edificios, 
y dar lugar a flechas excesivas y agrie
tamientos inaceptables. 

e) las pruebas de control de calidad 
realizadas po• d•fererres laborato
rios' indican quo· ·c..,. relativa fre
cuencia los concretos no cumplen 
con los requisitos de < .11idad espe
cificados y que la P• o porción de 
mezclas con resistencias inferiores a 
la espeCificada llega a cerca de un 
30%, sobre todo para algunos valo
res de fe. lo anterior ocasiona que 
los factores de seguridad de un nú
mero importante de elementos es
tructurales sean inferiores a los con
siderados en los reglamentos. 

los problemas anteriores tienden a 
agudizarse con !os llamados concretos 
"bombeables·, cuando se usan mezclas 

10 

........... .;;.;;.; ....... r.;; •• ~ ....... '-"-b:_ ... _ ............... -· 

tos y proporciones excesivas de arena. 

Por todo lo mencionado se opina . 
c;¡ue las caracterfsticas y propiedades del 
concreto que se ha utilizado normal
mente en la Oudad de México no son 
las más favorables para su empleo con 
fines estructurales, lo cual ha hecho 
pensar en la necesidad de introducir 
mejoras sustanciales, tanto en Jos ma
teriales componentes como en el con
trol de calidad y en las prácticas coru
tructivas, sobre todo para aquellas apl~ 
cationes con mayor requerimiento es
tructural. 

Con el propósito de evaluat los efec
tos de ciertos cambios que en lo relati-
vo a la calidad de los agregados pue
den realizarse, se disen6 un programa 

... ::.. ;;; ...... ¡..::.> ~,:. .. ,, __ ,_, ___ .............................. . 

que se llevó a cabo Simultáneamente 
en tres diferentes laboratorios inde- , 
pendientes de la Oudad de México. En 
este trabajo se analizan los resultados 
obtenidos. 

MATERIALES EMPLEADOS 
Para mejorar las propiedadeS de los 
concretos que se utilizan en las cons
trucciones del Distrito Federal, se pue
den considerar dos modificaciones pnn
cipales en los agregados: 

a) Emplear gravas de mejor calidad que 
las actuales de andesita y basalto es
coriáceo. 

b) Reducir el contenido de finos inde
seables ( < 7 4¡¡) en las arenas, y com
probar que los aceptados no teng~n 

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA 

CONCEPTOS 

1 . Material más 
fino que la 
malla No. 200, 

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul
fato de sodio, 
pérdida en 

5. Abrasión en Má-

5-10 mm 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

quina LosAnge- 23.8 
les, pérdida en 

6. Coeficiente 
volumétrico: = -

Por tamaños 0.34 

Grava total 0.36 

7 _ Pesos volumé
tricos: 

Suelto, kg/m' 1256 

Varillado, kg/m3 1354 

10-20 mm 

0.40 

2.41 

4.19 

14.7 

27.1 

0.37 

1266 

1370 

CALIZA 
TRITURADA 

5·10 mm 10-20 mm 

0.67 

2.63 

0.82 

8.0 

17.5 

0.13 

1366 

1517 

0.19 

0.75 

2.63 

0.68 

7.4 

14.9 

0.22 

1348 

1528 

NORMA 
ASTM 
C-33 

1 mh. 

12 máx. 

50 máx. 
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fABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION 
("FINOS) 

:ONCEPTOS (Lar 

1. Módulo de finur.~ 3.44 
2. Material más fino 

que la malla No. 1.8 
200,% 

3. Densidad 2.40 
4. Absorción, 'ó 5.85 
5. Sanidad en '"!fato 

de sodio, pérdida 5.67 
en 11 

6. Pesos volumétricos: 

Suelto, kg}m' 1396 

Varillado, kg/m3 . 1531 
7. Materia orgánica, 

color respecto ¡J . lnf. 
limite 

B. Equivalente de 
arena,% 82.9 

9. Lfmites de con· 
sistencia: 

Lfmite lfquido,'ló 17.2 

Umite plástico,% lnap. 

lndice plástico lnap. 

Contracción 
lineal,% 0.0 

•. Arena andes(tic.a lavada 

propiedades plá ·••ca•. 

Para cuantificar qué tanto pueden in· 
fluir es~15 modificaciones en las propie
dades del concreto, se realizó un estu· 
dio comparativo que incluyó mezclas 
con dos tipos de grava (andesítica na· 
tura:J y Gi.hza triturada), cinco arenas an· 
desiticas con diferentes contenidos de 
finos y una arena de referencia, no an· 
desitica, que cumplió con los requisitos 
físicos de la norma ASTM C33.' 

En cuanto al cemento, se optó por 
emplear cemento portland tJpo 1 como 
ún1co matenal '-t.:mentante y no usar 
aditivos en ia preparación de las mez· 
clas. 

ARENAS ANDESITICAS 

(7.7) (9.9) (16.7) (19.3) 

3.00 2.60 2.97 2.78 

7.7 9.9 16.7 19.3 

2.28 2.40 2.37 2.30 
5.87 4.38 4.l!~ 7.93 

10.54 

1392 1443 1440 1450 

1590 1690 1635 1624 

In f . lnf. lnf. lnf. 

66.0 59.3 65.4 52.1 

23.1 19.0 21.1 22.3 

lnap. lnap. lnap. lnap. 

lnap. lnap. lnap. lnap. 

2.10 0.0 1.95 1.85 

Cemento 
las pruebas flsicas y qulmicas efectua· 
das al cemento portland tipo 1 emplea· 
do indicaron que cumple ampliamen· 
te con los requisitos especificados en 
la norma ASTM (15~ Sin embargo, 
cabe señalar que resultó ser menos fi· 
no de lo que suelen ser los cementos 
del m•smo tipo. 

Agregados 
a) GRAVAS 

las gravas tanto andes!ticas como ca·. 
lizas se dividieron en dos fracciones: 
de 5 a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es· 
tas fracoones se combinaron en pro- . 
porción de 35 y 65%, respectivamen
te, para integrar el agregado grueso 

REVISTA IMCYC.. VOL. 25, NUM. 192/MAY0/1987 

ARENA NORMA 
DE RE· ASTM 
FEREN- C-33 
CIA 
(1.1) 

2.80 2.3-3.1 

1.1 S máx. 

2.31 
5.12 

5.82 10 núx. 

1386 

1524 

In f. 

84.5 

15.6 

lnap. 

lnap. 

0.0 

empleado. 

las propiedades físicas de estas gra· 
vas se presentan en la tabla 1. los va· 
lores ahí mostrados son el promedio 
de las pruebao-efectuadas en.los tres 
laboratorios que participaron en el 
estudio. 

los resultados de las pruebas de den
sidad y absorción muestran una di· 
ferencia importante entre las gravas 
andes!ticas y calizas, en favor de las 
segundas. Si se admite que estas pro
piedades pueden ser un buen Indi
ce del grado de deformabilidad de 
ias rocas que las constituyen, debe 
esperarse que los concretos hechos 

" .. 
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.. 
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·e 
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

'lateriales Mezcl¡s No. {consumo promedio, kg/m') 
1 2 

Cemento 300 296 

Arena andes(tica 
(finos ) : 1.8 

7.7 
9.9 775 

16.7 755 
19.3 

Arena de referencia 

Grava. andes(tica 952 938 

Grava caliza 

Agua 179 187 

Ag'JJ./ cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
s~ utilizaron cinco arenas .:mdesític.as 
cuyos contenidos de finos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.8 
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro
cedreron de "tros tantos bancos (de
rósitos piroclásticos) de la región. La 
>ren• andesitica con 1.6% de finos 
~f:: obtuvo por lavado. A manera de 
refercnc1a se empleó una arena no 
ondesltica con un contenido de fi· 
nos de 1.196. 

~n la tabla 2 se presentan los resul· 
t.1dos de las pruebas efectuadas a es· 
las arenas. Conviene notar que, ad.,. 
más de las pruebas físicas que son 
usuales, se efectuaron otras dos d.,. 
terminaciones: el equivalente de are
na y los límites de consiStencia. Esto 
>e hizo con el fin de buscar un m.,. 
d:o que permrtiera evaluar las pro· 
.o•edades pláSiicas de los finos de es· 
Lis arenas. 

Las especificaciones de calidad para 
agregados por lo regular aceptan un 
máximo de S% de partlculas más fi· 
nas que la malla 200 (74•) en ar.,. 
nas para concretos de uso general, 
no expuestos a la abrasión. Todas las 
arenas and~:.:t;..:a.s que se utilizan en 
los conc•etos u el Distrito Federal ex· 

3 4 5 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 1034 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este limite, pues 
sus contenidos de finos suelen fluc· 
tuar entre cerca del 10 y algo más 
del 2096. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos finos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos sin mayor trá· 
mite, aduciendo que se trata de fi· 
nos inertes que no afectan la calidad 
del concreto; sin embargo, la expe
riencia ha demostrado quE' esto no 
siempre es así, pues hay arenas con
taminadas con finos plásticos {limos 
y arcillas) que si son dañinos para el 
concreto. 

Como es usual. todas estas arenas 
andeslticas exhibieron densidades r.,. 
lativamente bajas y altas absorcio
nes. Conviene observar que, en es· 
te aspecto, la arena de w ,m·., .. ia no 
presentó mejores caracterlst>cas. 

PROGRAMA DE PRUEBAS 
El programa incluyó nueve mezclas de 
concreto en las que se mantuvieron · 
constantes las siguientes características: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamai'lo máximo de grava: 20 mm 
e) Granulometría de la grava: 3S% de 

S a 10 mm y 6S% de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: 300 ± S 

kglm' 
e) Proporción de arena en los agrega· 

7 8 9 
295 294 298 

752 
. 761 

740 

1018 1014 1027 

193 194 177 

0.63 0.68 0.59 

dos: 45% en volumen absoluto 
~ Revemmiento del concreto: 10 :t 

cm 

Los consumos de materiales por rr 
tro cúbico de concreto, asl como la 
lacion agualcemento de cada mezc 
se presentan en la tabla 3. 

Pruebas realizadas 
A todas las mezclas de com ;e 
efectuaron las mismas prueba ...• 01 r. 
todos de ensaye fueron preferente•. 
te los de las normas ofic1ales mex1 
nas {NOM) y, en su defecto, los d< 
ASTM. Las pruebas que se practica• 
al concreto fresco fueron: revenimr 
to, peso volumétnco. contenido de . 
{método gravimétrico) y agua de ' 
grado. Al concreto endurec:•do se lt 
cieron las ~igUient~·. delermllldCIO' 
resistencia a compresión y módulr. 
elasticidad a 28 dfas, y contr;.ccián 
secado con 28 dlas en agua y 26 , 
al aire. Los resultados de estos ens; 
se presentan en las tablas 4 y S. 

CARACTERISTICAS DE LOS C· 
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió er 
rificar la influencia que e¡ercen los 
tenidos de finos de las arenas y la· 
racterfsticas de las gravas sobre las 
piedades de los concretos ensaya 
Tomando en cuenta que en este • 
la cantidad de finos totales en el 
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·•eto resultó proporcional a los conte
.dm de las arenas, como se muestra 

en la frgura 1, las referencias se hacen 
en función de los linos de las arenas pa· 

facrhtar la identificación de las mez· 
.s. 

Con<reloo en est•do fresco 
En lo tabla 4 se presentan los resulta· 
dos promedio de los ensayes electua· 
dos en los tres laboratorios a los con· 
cretas en e•tado fresco. Como se pue
de obsorvar, las mezclas estudiadas tu· 
v1eron revenimientos que variaron en· 
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en el r~tervalo de 10 ±1 cm propues· 
to pilra el estudio. 

Dad~: que el revenimiento se man
tuve; constante, el parámetro que se 
puetlo considerar para juzgar la influen-

da del contenido de finos resulta ser el 
consumo de agua por volumen unita· 
rio de concreto. A este respecto, en la 
ligwa 2 se observa que, independien
temente del tipo de grava empleada, el 
consumo de agua se manifestó constan
te para porcentajes de linos en la are
na de hasta un 10%, y después de este 
valor, dicho consumo se incrementó en 
forma gradual hasta ser 8% mayor para 
contenidos de linos de 19\1\ en la are
na. 

Por otro lado, si se comparan los 180 
Kg de agua por metro cúbico de con
creto requeridos en este ca.o, contra 
los 200 que estima el ACI 211.1 5 para 
un tamarlo mhimo de agregado de 20 
mm, en mezclas sin aire incluido y re
venimientos entre 8 y 10 cm, resulta 
que los mezclas en estudio necesitaron 

' 

10% menos de agua. Esta dismrnución 
se debió muy probablemente a la fmu· 
ra del cemento, que por ser m~s gruc· 
50 de lo usual requirió menos agua pa· 
ra producir el revenimiento previsto. 

En relación con el peso volumétrico 
de los concretos estudrados, en la ta· 
bla 4 y la figura 3 se observa que par. 
contenidos de finos de hasta 10% el pe
so volumétrico se mantuvo constante 
y que éste disminuyó a medrda que 
aumentaron los finos en las arenas más 
all~ de ese valor. Asrmismo se puede 
ver que existe una diferencia de alrede
dor de 80 kg/m1 entre los concretos la· 
bricados con grava caliza y los hechos 
con andesita, a favor de la primera. 

Dada la diferencia tan clara en cuan· 
to a peso volumétrico de estos dos ti· 

~--~--------------------------------------------------------------------TAGU. 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD MEZCLAS No. 
1 2 3 4 S 6 7 8 9 .. , 

.¡¡ 

r{evcnimicnto, c:m 10.5 9.5 10.0 9.5 9.0 10.5 10.0 9.0 9.5 
,. 

~o '<'Diumétrico, 
. l 

•• Jm 2207 2176:' 2165 2274 2270 2291 2258 2263 2242 

Vados, 0.6 •• 1.3 1.3 0.3 0.5 0.9 0,7 1.7 .~l 
1.1 ,,., ¡': ,. 

·'· 
ft g•..!Z. de sangrado, 3.3 2.4 1.7 3.0 1.8 3.1 1.7 1.3 3.0 ., 

~¡¡"¡· 

TABl.t. 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO ----
PRO~IEDAD MEZCLAS No. 

2 3 4 S 6 7 8 9 
Re:;istcncia a 
compresión a 
2~ G;:.!. {f'c), 2&3 266 242 279 283 289 282 ·- 242 273 
ky,¡cm' 

,_·iódulo de elasti-
cid"J : 28 d (as 157318 140369 138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566 
(Ec). kt:ícml 

Relación EJJf'c 9352 8607 8809 16904 16587 16829 154~" 16357 16617 

-'1:-tt:-acción por 
.C,1~~v. 28 dfas. 

er. .·.gua y 28 d (as 
, ... ;;.! aire, 10·6 533 733 759 337 443 332 403 448 308 

F..~ ... :~.-/, lMCYC, VOL 25. NUM. 192/Jv\AYOI1987 
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pos de concreto y tomando en cuenta 
la simplicidad de la prueba, se puede 
sugerir su ejecución en obra como una 
primera medida para discriminar. efkjf_ ~ 
los dos tipos de concreto. Un valotr ~ 
zonable que se puede considerar corf:·t. 
frontera entre los dos tipos de concr~ 
to es 2250 kg!m'. 

El contenido. de vaclos de las mez· 
das estudiadas (figura 4), establecido en 
función ae los volúmenes absolutos de 
los matenales componentes, parece te
ner un comportamiento independien· 
te del tipo de agregado grueso y del 
contenido de finos en la arena. los va· 
lores obtenidos resultan ser inferiores 
a los usualmente esttmados para este 
tipo de mezclas (2%). 

En relación con el agua de sangrado, 
en la figura 5 se ·puede observar que las 
mezclas estudiadas siguen una sola ten· 
dencia, independientemente del tipo 
de grava utilizada, y que para conteni· 
dos de finos de hasta 1091\ el sangrado 
resulta constante y cercano al 396. Para 
contenidos finos en la arena mayores 
que 1091\ el sangrado disminuye a vale· 
res cercanos ai·1.5% para porcentajes 
de finos de 19%. 

/ 
Cabe s.eñalar el comportamiento diS· 

crepante de la mezcla fabncada con 
arena con 7.7% de finos. la cual tu. o 
un sangrado de tan sólo 1.896. Esta ,,. 
tuación se atribuye a que. no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
finos, parte de ellos t1enen característi· 
cas plásticas, lo que les permite retener 
mejor el agua. 

los resultados o~nteriores represen· 
tan una contradiCción, ya que por una 
parte es deseable limitar el porcentaje 
de finos en la arena y por otra es con· 
veniente al mi.smo tiempo tener el mi· 
nimo de sangrado posible. Aparent~ 
mente la consistencia de la mezcla (re
venimiento) tiene una influencia mAs 
significativa e importante en cuanto al 
sangrado; pero dado que las mezclas 
estudiadas tuvieron un revenimiento 
poco variable (9 a 10.5 cm), la influen· 
cia del mismo no quedó totalmente de
finida. Sin embar~o. en la figura 6 se, 

44 muestra una relación entre el sangrado 
y el revenimiento. Aunque ésta varió en· 
un intervalo muy reducido, la figura pa· 
rece sugerir que seria adecuado limitat 
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·1 ,;;:ngrado a valores inferiore$ aiJ.S%. 

:o: >s rn est~do endurecido 
as . ,Jiedade$ determinadas a los 
oncretos en e$ lado endurecido se pre
~ntan en la tabla S. Estas propiedades 
Jn las resistencia a la compresión y el 
1ódulo de elasticidad del concreto a 
3 días de edad, y la contracción por 
:cado después de 28 dlas de curado 
1 aguo a 23"C y 28 días de secado al 
re a 23"( y 509b de humedad relati· 

'· 
En cuanto a la resistencia a la com· 

restón, dado que los consumos de ce
'cr.to y los revenimientos de todas las 
1o2zcizs fueron prácticamente constan~ 
!0·, íos resultados alcanzados se pue· 
:íl comparar en forma directa; asr, en 

í1gura 7 se puede ver que los tipos 
., grova estudiadas y los diferentes 
Jntenidos de finos en la arena no tu
eran influencia en la resistencia a la 
Jmpresión hasta para contenidos de 
lOS del 10%, en tanto que para por· 
'nta¡es mayores la resistencia a la 
JmpreSión decreció hasta una reduc
ón dPI orden del15% para arenas con 
Y)' 10s. Cabe hacer notar que el 
::mL fabricado con la arena consi· 
~rada como de referencia siguió la 
üzmil tendencia general observada en 
" ccncretos con arenas andeslticas. 

Otra forma de tomar en cuenta el 
'ecto de los finos de la arena en la re
'ltencia a la compresión del concreto 
s " través de la eficiencia del cemen· 
o, entendida ésta como la relación e~ 
·Jmo de cemento/re$istencia a la com
" esión (f1gura 8). 

En esta figura se puede ver que para 
::>ntcnidos de finos en las arenas me
ores que el10%, la re! ación ante$ men
lor.ada. se mantuvo constante en un 
<!lor de 1.06, en tanto que este valor 
o incrementó a 1.23 cuando los finos 
·:1 la arena llegaron a ser del orden del 
S'l·, lo que equivale a tener un incr~ 
-.cnto del16% en el consumo de ce
;>ento para igualdad de re$istendas. 

En relación con el módulo de elasti· 
1dad, er. la figura 9 se puede observar 
e gran influencia quP tuvo el tipo de 
.,ave se empleó en la fabricación 
iel t :to. Se encontraron diferen-
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tre los módulos de los concretos he
chos con gravas andeslticas y los fabri· 
cados con gravas calizas, diferencia que 
corresponde a un incremento del orden 
del SO% en los valores altanados por es· 
tos últimos. 

Por otra parte, los finos de lu are
nas Influyeron en el módulo de elasti
cidad de los concretos de manera simi· 
lar a como lo hicieron .en la resistenci., 
a la compresión. Para contenidos infe
riores al10% no existió variación apre
dable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para contenidos de finos en la 
arena del19\l\ la disminución en el mó
dulo de elasticidad fue del orden del 
12\1\ en relación con los valores alean· 
zados en los concretos hasta con 10% 
de finos. 

Conviene sellalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión, el 
empleo de la arena de referencia con 
1.1\1\ de finos no cambió el comporta· 
miento del concreto en cuanto a mó
dulo de elasticidad, el cual alcanzó va· 
lores similares a los obtenidos con la 
arena andesltica lavada. 

En la figura 10 se presenta la relación· 
que se manifestó entre el módulo de 
elas~cidad del concreto y la ralz c~J· 
drada de la resistencta a lil cornpr~~·u• 1 

del mismo. Esta relación alcanzó un vJ· 
lor mediO aproximado de 9 000 para J. 1S 

concretos de gravas ¡¡ndesíticas· Y· O•· 

16,500 para los de grava caliza. Conviene 
hacer notar que aunque el tamal\o de 
la muestra es pequeño, la tendencia es· 
tá bien definida y la totalidad de los re
sultados quedan lucaliLados dentro de 
una dispersión de :: 2 o de la tenden· 
cia central . 

En la contracción por secado, el ti· 
po de grava empleada en el concreto 
tuvo también una influencia notoria; las 
contracciones de los concretos-con gra· 
va caliza fueron del orden del 60\1\ de 
las alcanzadas en los concretos con las 
gravas andeslticas. Asimismo, los finos 
de la arena, y en particular los finos con 
propiedades plásticas, influyeroo tam· 
bién en forma considerable en las con· 
tracciones alcanzadas (figuras 11 y 12). 

En los concretos con gravas andesí· 
ticas la contracción se oncrement6 des· 
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de un valor de 533 x 10• con el uso 
'la arena con 10% de finos no plásti· 

hasta un valor de 759 x 10• con 
~na de 19% de linos, parte de los 

cuales tuvieron propiedades plásticas. 

En los concretos con gravas calizas 
eloncremento de la contracción con el 
aumento de los finos en la arena no fue 
tan significativo; pasó de un valor· de 
332 x 10• a 448 x 10• al variar el con· 
tenodo de fonos.del10 al19% respecti· 
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comportamoento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.7% de finos, par· 
:e de los cuales tuvieron propiedades 
plásticas. En este caso la contracción al
canzada resultó ser del mismo orden 
que la obtenida con la arena con 19% 
de fonos. Conviene señalar que los finos 
de ambas arenas presentaron propieda· 
des plásticas similares.· 

' . 
Los concretos fabricados con las are

na~ andeslticas lavadas y de referencia, 
que no tuvieron finos plásticos, presen· 
taran contracciones similares a la alean· 
zada en el concreto con arena de 10% · 
-'e finos, que tampoco tuvo finos plás· 
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En la fogura 12 se puede observar la:·.--------------------.... -------. 
infiuencia que tuvo el contenido de fi- :·, 
nos plásticos, determinandos en fun· · 
e<ón de la contracción lineal de los fi· 
I'OS de la arena, en la contracción por 
s~cado del concreto. Como se obser· 
va la contracción por secado del con· 
creto se incrementó al aumentar la con· 
tracción lineal de los finos de la arena, 
independientemente del tipo de grava 
utihzada, aunque este incremento fue 
mayor para los concretos con gravas 
andeslticas. 

Las contracciones aquí registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 28 dlas y se· 
cado al aire a una humedad relativa del 
SO% durante otros 28 días. De acuerdo 
con la literatura respectiva', la contrac
Ción alcanzada en estas condidones re
sulta ser del orden de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se 
extrapolaran los resultados en los con
cretos con las arenas hasta con 10% de 
~nos no plásticos y gravas calizas, se lle-
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA· 
ClONES 
Conclusiones 
los result.ldos de los ensayes efectua· 
dos y las consideraciones hechas sobre 
el comportamiento de los concretos 
conducen a las siguoentes conclusiones: 

1. Para mejorar las propiedades me
cánicas de los concretos que se uli· 

lizan en el Oistnto Federal, es ne
cesario emplear gravas más densas 
y con menos absorción de las que 
actualmente se emplean. 

2. Las arenas andesíticas en uso resul· 
tan ser las únicas, desde el punto 
de vista económico, viables para la 
fabricación de los concretos en el 
O.F. Sin embargo, es necesario limi· 
tar la cantidad de finos y muy es· 
pecialmente la de los finos plástico> 
que contienen. 

3. El upo de cemento empleado en las 
mezclas puede afectar algunas de 
las propiedades de los concretos. 
Las conclusiones a que se llega en 
este trabajo se refieren a concretos 
hechos con cemento portland tipo l. 

4. Las gravas calizas empleadas· tuvie
ron un comportamiento satisfacto· 
no en cuanto a todas las propi~da· 
des mecánicas de los concr('to•, •,· 
ludiados. 

5. El coeficiente volurnétnco ue '" 
partículas de grav.J l..aliza triturac.l.l 
prácticamente ieu.ll a 0.10 cor .:. 
jo a mezclas de concreto trabaja· 
bies con contenidos de mortero 
USUdles. 

6. La proporción e,, IJ que se combi· 
naron los tam••1o> de grava {35% 
de 5 a 10 mm y óó% el·· 10 a 20 mm) 
se manifestó~ ur.:n Lil\d .~ranulomr..L 
tría adecuad po. ;. estos materiales. 

7. Desde e: punto de v1sta de las pro· 
piedades mecán1c s del concret:"J, 
para alcanzar lo~ mejores resulta· 
dos se requiere limitar los finos en 
la arena a un máximo de 10% y ade
más la contracción 11neal de estos 
fmos debe ser nula. 

B. Debido a que la proporción en que 
se mezclaron grave y arena se mar>- 48 
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantidad de f1nos totales en las 
mezclas de concreto resultó pro-
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porclonal a la cantidad de finos en 
las arenas. 

9. El·requerimiento de agua de mez· 
ciado se manifestó constante para 
porcentajes de finos en la arena de 
hasta 10%; para porcentajes mayo
res, la demanda de agua de mez· 
ciado se incrementó hasta en un 8% 
para contenidos de finos del orden 
del 19%. 

10. Independientemente del contenido 
de finos en la arena, los concretos 
con grava cahza tuvieron un peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kglm' 
mientras que en los concretos con 
gravas andeslticas el peso volumé
trico fue siempre inferior a este va· 
lor. 

11. La cantidad de vacíos en las mez· 
clas de concreto resultó indepen· 
diente del tipo de agregado gru..,. 
so empleado. Las mezclas fabrica· 
das con arena andesítica lavada y 
con la arena de referencia tuvieron 
contenidos de aire cercanos al 2%; 
pero en las mezclas fabricadas con 
arenas con mayor contenido de f¡. 
nos los vados fueron siempre inf..,. 
riores a esta cantidad. 

12. El sangrado que presentaron las 
mezclas de concreto varió en 'for· 
ma inversamente proporcional al 
contenido de finos de las arenas y 
en proporción directa con el reve
nimiento de las mezclas. Para mez· 
clas con arena de hasta 10% de fi
nos, sería conveniente tener sangra· 
dos máximos del 3.5'.16. 

13. la resistencia a la compresión resul· 
tó mdependiente del tipo de agre
gado grueso empleado y de los fi· 
nos de la arena, cuando el pareen· 
ta¡e de éstos fue inferior ai10'J6. Pa· 
ra arenas con mayor contenido de 
fmos la resistencia decreció. 

14. los módulos de elasticidad de los 
cbñcretos hechos con agregados 
grueso calizos resultaron del orden 
del doble de los obtenidos con gra· 

.. ~vas andesíticas. los porcentajes-de. 
finos en las arenas inferiores al 10'.16 
no tuv1eron influencia en el módu
lo de elasticidad alcanzado. El va· 
lor medro de la relación entre el 
módulo de elastiodad y la raíz cua· 
drada de la resistencia a la compre
srón resultó ser 16 500 para los con· 
e retos con gravas calizas y 9 000 pa· 
ra los hechos con gravas andesíti· 
cas. 
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15. La contracción por secado de los 
concretos fabricados con grava ca
liza fue del orden del 60% de la ob
tenida en los concretos con gravas 
andesíticas. Los porcentajes de fi
nos en las arenas supenores al10%, 
en espcc1al el contenido de finos 
con propiedades plásticas, tuvieron 
una mflucncia determinante en la 
contracción del concreto, incre
mentándose ésta con el porcenta
le y las propiedades plásticas de es
tos hnos. · 

16. La contracción por secado, después. 
de 28 días de curado húmedo y de 
otros 28 de secado al aire con una 
humedad relativa de SO%, en con
cretos con porcentajes de finos en 
l.:.s arenas inferiores al 10%, resultó 
ser de 332 x 10" para los concre
tos con gravas calizas y de 533 x 
10'Ó para los de gravas andesíticas. 

r.eco:ncndaciones 
Lo evoluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las sigUien· 
tes recomendaciones: · 

Para obtener un concreto de calidad 
satisfactoria para fines estructurales, se 
requiere seleccionar con precaución las 
ca"lcterísticas de los matenales compo
nentes. 

En cuanto a los cementos ponland 
se puede emplear cualquiera de los ti
pos usuales(!, 11, 111 y V) con tal que sea 
congruente con los fines a los que se 
destine la estructura. Con respecto al 
cemento portland-puzolana, se halla en 
curso de revisión la norma NOM C-2 
con ob¡eto de incluir un tipo denomi
nado PUZ·l, el cual se debe compor-

tar en su desarrollo de resistencia co
mo el cemento portland tipo l. 

Las gravas deben proceder de una ro
ca sana, preferiblemente con densidad 
supenor a 2.6 y absorción no mayor al 
2%. Si las gravas se obtienen por un pro
ceso de trituración conviene verificar 
que la forma de las partículas sea tal, 
que su coeficiente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo
metría adecuada para fabricar concre
to con tamaño máximo de 20 mm, 
cuando las gravas de 5 a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro
porción de 35 a 65%, respectivamente. 

Las arenas que se utiliCen para la fa· 
bricación de los concretos pueden ser 
de naturaleza andesitica, pero se debe 
verificar que el porcentaje de los finos 
que contenga sea inferior al10% y ade
más que estos finos no tengan propie
dades plásticas. Una fama de medir la 
plasticidad de los finos puede ser la 
prueba de contracción lineal, la cual de
be conducir a valores de 0% cuando la 
arena está exenta de finos plásticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mostraron las mezclas con revenimien· 
tos de 10 cm, se sugiere emplear este 
valor como máximo nominal, con una 
tolerancia de ±2.5 cm. En caso de re
querir una mezcla más fluida se puede 
adicionar en obra un aditivo fluidificante 
que permita incrementar ese reveni
miento. Como medida de control y 
aceptación del concreto en su estado 
fresco se recomienda realizar, adicional
mente a la prueba de revenimiento, la 
determinación del peso volumétrico, 
cuyo resultado permitirá distinguir si el 
concreto se fabncó con agregados derr 

sos o ligeros. Un valor min11. ..a~)· 

ta característica en el concr~tv l· .. truc· 
tural puede ser de 2 250 kg¡m'. 

Tomando en cuenta el compona· 
miento de los concretos con agregados 
gruesos calizos, se puede estimar que 
el módulo de elasticidad de los mismos 
a los 28 días tendrá un valor mlnimo de 
14 500 tc y·que la contracción por se
cado última será inferior a 900 x 10•. 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL 
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

Carlos Javier Mendoza E. 

Introducción 

En una mezcla de concreto los agregados constituyen cuando menos tres 
cuartas partes de su volumen total, por lo que la calidad de éstos tie
nen una importancia definitiva en la resistencia, durabilidad y comport~ 
miento de las estructuras construidas con ellos. 

Por otro lado, los agregados son más económicos que el cemento, por lo 
que resulta ventajoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte 
de que el empleo de volúmenes importantes de agregados da al concreto·ma
yor estabilidad volumétrica y durabilidad. 

I nfl uenci a de 1 a forma y textura del agregado en 1 a trabajabil i dad .v 
resistencia 

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia 
considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resis 
tencia a flexión y son particularmente significativas en los concretos de 
alta resistencia. 

La contribución de la forma y textura =de_l agre9ado grueso en el desarro
llo de la resistencia a compresión del concreto no se conoce, pero posi
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesión más 
grande entre las partículas y la matriz de cemento. De igual forma, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se h~ 
ce una estimación cuantitativa de la onon'!ra en que la forma, la textura 
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superficial y el módulo de elasticidad del agregado afecta a las resis
tencias a flexión y compresión del concreto. 

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto .significativo en el 
requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden e~ 
presar en forma indirecta en función del porcentaje de huecos que quedan 
en la arena en condición suelta. La influencia de los huecos entre las 
partículas del agregado qrueso es menos definitiva en el consumo de agua, 
sin embargo, la forma del agregado grueso, y en particular el agregado 
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en la trabajabilidad del con 
cr·eto. 

La influencia de las propiedades de los agregados en·la trabajabilidad d~ 
crece con el consumo de cemento y posiblemente desaparece cuando la rela
ción agregado/cemento es del orden de 2.5. 

La influencia en la granulometría en la segregación es importante, pero 
esta depende mayormente del método de manejar y colocar el concreto. 
También el empleo de agregado grueso con peso específico muy diferente del 
que tiene el agregado fino aumenta la tendencia a la segregación. 

Las propiedades físicas del agregado fino, especialmente el más pequeno 
que la malla #100 {150 um), puede afectar el sangrado del concreto. 

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en general 
son preferibles arenas I·H· .ales'y gravas redondeadas a los agregados trj_ 
turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa
ra ser bombeada con una con.:;inación apropiada de fracciones de agregados 
triturados. = -

Si la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es
tar totalmente saturados aún cuando estén completamente humedecidos. Cuan 
do se aplica la presión en la línea, el aire en estos vacíos se contrae 
Y el agua se introduce en los poros, dando como resultados que las 
mezclas sean más secas y poco manejables. Si se suspende el 
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borrt>eo y se 1 ibera la pres1ón, se 1 ibt!ra tarrbién el agua de los aprega
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapón cuan
do se reinicia el bombeo. 

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del 

concreto 

L~ resistencia a compresión del concreto no puede exceder a la del a~re

gado con el que se fabrica., Sin embargo, la resistencia a compresión 
\ 

del agregado tal como se encuentra es difícil de determinar y la infor-
mación requerida tiene que obtenerse através de pruebas indirectas: re
sistencia a compresión de muestras labradas de la roca, valor al aplas
tamiento del agregado grueso, o comportamiento del agregado en el concr~ 

to. 

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con 
el agregado que se pretende usar y compararlos con la respuesta de otro~ 
concretos de calidad conocida. Si el apregado bajo ensaye conduce a una 
resistencia a compresión más baja que la del concreto de referencia, y 
en 'larticular si. numerosas partículas indilViduales de agregados aparecen .... 
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del.;: 
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor 
poró, por tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de baja re-
sistencia. 

un~ rPsistencia inadecuada del agregado representa una limitación ya aue 
las propiedades del agre~ado tiene cierta influencia en la resistencia 
del cr. .creta, aún cuando sea suficientemente resistente para no fractu
rarse prematuramente. Si se compara"=concretos hechos con dif~rentes _ 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resisten. 
cia oel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del 
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre
sión o tensión. Es posible que la influencia del agregado sobre la resi~ 
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecánica dt!l 
agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 
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absorción y adherencia. 

En general la resistencia y elasticidad del agregado depende de su com
posición, textura y estructura asi, una bajaresistencia se puede deber 
a una debilidad de los granos constituyentes,a que los ~ranos, no obstan 
te de ser suficientemente resistentes, no están bien ligados o cementados·. 

El módulo de elasticidad del agregado. aunque se determina rara vez, no 
deja de tener importancia, ya que el módulo de elasticidad del concreto 
es más grande a medida que mayor es el módulo de elasticidad de los agr~ 
gados constituyentes. El módulo de elasticidad del agregado afecta tam
bién la magnitud de la deformación diferida y de la contracción que puede 
presentarse en el concreto. 

' . 

Por otro lado, el agrietamiento vertical.de un especimen sujeto a compt·e 
sión uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la 
carga última. El esfuerzo al que se forMan las grietas depende en ~ran 
parte de las propiedades del agregado grueso: gravas.lisas conducen·al 
agrietamiento a esfuerzos más bajos que los requeridos con rocas tritura 
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mee! 

.nica está influenciada por las propiedades de la superficie y, en cierta 
manera.por la forma del agregado grueso. 

Las propiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en 
compresión y la resistencia en flexión de la misma manera, por lo que la 
relación entre las dos cantidades es inde¡::_!nc'·;ente del tipo del agregado 
usado, fig l. Por otra parte la relación entre las resistencias a fle
xión y compresión depende del tipo de agrega{· grueso, ya que las propi~ 
dades del agregado, especialmente su~extura superficial, afectan la re-· 
sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia en tensión 
o la carga de agrietamiento en compresión, fig 2, ref 1. 

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto 
varía en magnitud y depende de la relación agua/cemento de la mezcla. 
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tri 
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento en la rel~ 
ción agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente.d~ 
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a rela
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas. 

La influencia del agregado en la resistencia a flexión parece depender 
también de la condición de humedad del concreto en el momento del ensa
ye. 

Influencia 'de los agregados en el módulo de elasticidad del concreto 

Las propied.ades de los agregados también influyen en el módulo de elasti 
cidad del concreto; mientras más alto sea el módulo de elasticidad del 
agregado, mayor será el módulo de elasticidad del concreto. La forma 
de las partículas' de agregado y sus características superficiales pueden 
influir también en el valor del módulo de elasticidad del concreto y en 
la curvatura de la relación esfuerzo-deformación. 

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de 
cemento y agregado, cuando están sujetos a esfuerzos en forma individual 
presentan una relación esfuerzo-deformación sensiblemente lineal. Lar~ 

zón para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 
se debe a .la presencia 1e ;nterfases entre la pasta de cemento y el agre
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 
a que las grietas se desar~ollan progresivamente en las interfases, hay 
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo·local y-en la mag~ 
nitud de la deformación, por lo que la deformación se incrementa más rá
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma
ción se hace cóncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plástico. 

La relación entre módulo de elasticidad y resistencia depende también de 
la proporción de la mezcla (el agregado por lo general tiene un módulo 
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mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma

yores {mayores resistencias) el módulo se incrementa más rápidamente que la 

resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa

ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El módulo de elas

ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia 

en la misma proporción y su valor está entre 40 y 80 por ciento del módulo 

del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que el 

módulo del agregado ligero difiere poco del módulo de la pasta del cemento, 

la proporción con que se encuentra en la mezcla no afecta al módulo de elas

ticidad de los concretos de agregados ligeros. 

Influencia de los agregados en la contracción 

Los agregados restringen 1 a contracción que se puede presentar. El tamaño 

y granulometria del agregado por ellos mismos· no influyen en la magnitud de 

la contracción, pero un agregado más grande pennite el uso ·de mezclas más 

pobres y origina, por tanto, una contracción menor. 

Similannente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad 

contiene más agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del 

mismo taniaño y, cano consecuencia, la primera mezcla presentará una contrac
ción más pequeña. 

La influencia combinada de la relación agua-cemento y contenido de agrega

do puede presentarse en una gráfica; esto se hace en la fig 4 pero debe 

recordarse que los valores de contracción dados son solamente tfpicos para 
el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado dP restric

ción ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a-una contrac

ción un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor 

que la que penniten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en 

el agregado reduce su efecto restrictivo en la contracción, y dado que la 

arcilla misma está sujeta a contracción, la presencia de arcilla en el re

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contracción hasta en 70 
por ci ente. 
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Dentro de 1 i nterva 1 o de agregados nonna 1 es hay una variación considera
ble en la contracción, fig 5. El agregado natural comün no se contrae 
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 
por secado de hasta 900 x 10-6, similar a la contracción que presenta el 
concreto fabricado con agregados sin contracción . Las rocas que prese~ 
tan contracciones usualmente tienen alta absorción y este hecho debe 
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relación con 
la contracción. 

El agregado ligero usualmente conduce a contracciones más grandes que el 
agregado de peso norma 1, debido pri nci pa lmente a que e·, agregado, t~ 
niendo un módulo de elasticidad más bajo, presenta menos restricciones 
a la contracción potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige
ros que tienen una proporción importante de material más pequeño que la 
malla 200 (75 11m) tienen una contracción aun más grande, dado que la ·'· 
finura conduce a. un contenido mayor de vacíos. 

El contenido de agua de una mezcla de concreto afecta la contracción po~ 
que reduce el volumen de los agregados que la restringe, siguiendo la ;:: 
tendencia mostrada en 'la fig 6, pero el contenido de agua por si mismo ;.1. 

se piensa que no es un factor determinante. 

Efecto del agregado en la deformación diferida 

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 
a deformación diferida, por lo que es ra2•.n~···le suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en la deformaci6n diferida del conc.·eto a través de un efecto 
de restricción, similar al que se presenta en el caso de la ~ontrac
ción y dependiente de algunas propiedades físicas de ·eas rocas de las cua 
les provienen. 

Debido a la gran variación de los agregados dentro cualquier tipo minera 57 

lógico y petrográfico, no es posible establecer de una manera general la 
magnitud de la deformación diferida del concreto hecho con agregados de 
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diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia 
considerable; después de 20 años de conservados a una humedad relativa 
de 50 por ciento, el· concreto hecho con areniscas presenta una deforma-

. ción diferida más del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia 
aún más grande entre la deformación diferida del concreto hecho con dif~ 
rentes agregados fue encontrada por Rüsch et al, después de 18 meses ba
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la máxima deformación 
diferida fue cinco veces el valor mínimo; los agregados en orden crecie~ 
te de deformación diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani

to; y arenisca. 

El agregado ligero merece atención especial porque la opinión generaliza
da sugiere que su uso conduce a deformación diferida sustancialmente más 
alta que la alcanzada con aqregado de peso normal. Trabajos recientes in 
dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero 
en lo que se refiere a la deformación diferida y que la deformación dif~ 
rida más alta de los concretos ligeros refleja solamente el módulo de 
elasticidad más bajo de los agregados. No hay. diferencia en el comporta 
miento inherente al hecho de que los agregados estén o no cubiertos o a 
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no si~nifi 
ca que todos los agregados conducen a la misma deformación diferida. 

Como regla general se puede establecer que la deformación diferida del 
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la 
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante 
en cualquier comparación que el contenido de agregado no difiera mucho en . -
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal). 
Más aun, siendo la deformación elástica de los concretos con agregados li 
geros mayor que la que tienen los concretos ordinarios, la relae'ión defo.r
mación diferida a deformación elástica es más pequeña para los concretos 
de agregados ligeros. 
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4. Las expresiones que correlacionan la resistencia a tensión por fle
xión con la resistencia a compresión son las siguientes: 

Concretos con grava y arena andesítica 

kg/c~ 

concretos con grava ue basalto .escoreáceo y arena andesítica 

kg/cni2 

S. Las expresiones para determinar el módulo de elasticidad a partir de 
la resistencia a compresión son: 

concretos con grava y arena andesítica 

E. = BSOO .ff' 
e '\ e 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

E~ = 11000 ~f~ kg/cm2 

6. La relación de Poisson para concretos andesíticos ensayados a 28 días 
de edad, varía de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm2 a 0.35 pa
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresión. Un valor medio de 0.30 
se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenci >S ·iuales. 

7. El módulo de rigidez por cortante para concretos andesitícos se puede 
= -

calcular _con la expresión: 

G = 3300 ~f~ kg/cm2 

estando G y f~ expresados en kg/cm2 

,!. j 

.. ... 
' ... '·• 

,, 
·' ~ :~. 
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal están fabrica-
dos con gravas y arenas ~e origen .piroclástico (gravas y arenas onde-
síticas y basaltos escoreáceos) las cuales son relativamente ligeras y 

muy absorbentes. Esta situación ha dadO como consecuencia que las pro
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las conside
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados 
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos consider! 
dos como comunes, ref 2. Como resultado de· ese estudio se alcanzare" 
la~ siguientes conclusiones: 

l. El empleo de agreg~do> de baja densidad y alta absorción en la fabri
cación de concretos, conduce a obtener concretos con deformaciones 
mayores que las usuales. 

2. Los concretos fabricados con grava de basalto escoreáceo presentaron 
incrementos de resistencia más grandes respecto a la alcanzada a los 
28 días en relación con los incrementos observados en los concretos 
fabricados con gravas andesiticas. 

En cuanto a las arenas, los mayores incrementos se alcanzaron en los 
concretos fabricados con las arenas con menor contenido de polvos. 

3. Las expresiones que correlacionan la resistencia a compresión a una 
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 días se indican a continua 
ción: 

Concretos con grava y arena andesíticas 

t fe = f' 8.4+0.7t e 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesitica 

f - t f' , kg/an 2 
e - 9.3 + 0.67t e 60 



8. La deformación unitaria correspondientes al esfuezo máximo (E
0

) va
ría con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del 
concreto. Valores representativos de este comportanoiento, corrt'~

pondientes a resistencias a compresión entre 200 y 300 kg/cmf pue

den ser: 

Concretos con agregado andesíticos 

E
0 

= 0.004 

Concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí
tica 

9. La curva esfuerzo-deformación se puede obtener con la expresión 

2f' t e 
fe=,;..··-~--

E 11 +(-~·PI . o . t 
o 

, kg/cn,2 

ero la que los valores de f~ y E
0 

se seleccionan de acuerdo con las 
características de los concretos 

10. La contracci6n por secardo registratia fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporci~ 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El ti.po de agre 
gado grueso tambiéro tuvo influencia, presentando menos contracción 
los concretos hechos con grava.de basalto escoreáceo. 

11. La contracción por secado a cualquier edad se puede estimar con las 
siguientes expresiones: 

= -

Concretos con grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos. 

1300 X 10-6 
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concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to. 71 , 
¡:t = -__;:_..,--,.....-- 1300 X 10-6 

10 + t 0• 71 

concretos con grava de basalto es~oreáceo y arena andesítica con ex 

ceso de po 1 vos 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con PQ 
cos polvos 

t0.81 
E: = ---':....,-n;- 1000 X 10-6 

t 17 + t0.81 

Los valores detenninados con estas expresiones habrán que afectarlos 
por los factores de corrección para tomar en cuenta las~ característi 
cas del material.Y las condiciones del medio ambiente. 

12. La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia 
de grietas, depende no solamente de la contracción potencial sino ta!!! 
bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de 
restricción a la deformación, lo que puede conducir al agrietamiento. 

13: El coeficiente de deformación diferida resulta mayor para los concre 
tos más rígidos (mayor módulo de elasticidad), por lo que las defor
maciones totales, i·:c' :¡endo deformaciones instantáneas y a largo pla 
zo, vienen a ser del mi~mo orden, independientemente del tipo de agr~ 
gado grueso utilizado. 

=-

14. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos 
finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformación dife- 62 
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15. El coeficiente de la deformación diferida en condicion ~stándar ~a
ra cualquier edad {en días) se puede determinar con las siguientes 

expresiones: 

concretos con grava.andesítica y arena andesítica con exceso de pol 

vos 

t0.60 
ct " _ __::...,.,...6""o.--

10 + t 0• . 
5.65 

concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to.ss 
-...!:....,0~55,.... 3.12 
11 + t . 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con exce 
so de polvos :, 

to.so 
e = 

t 46 + to.ao 7.14 

concretos 
polvos 

,. 
con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con pocos· 

21 + t 0.66 
3.88 

16. La deformación diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y 
en ocaciones la distribución de esfuerzos; sin embargo, afecta poco 
la resistencia última de los elementos estructurales y ayuda a la re 
levación de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe
ratura o movimiento de los apoyos~ _ 

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito 
Federal 

Conocidas las características y deficiencias de los concretos utilizados 
comúnmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas 
correctivas a la práctica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante 

los recientes sismos. 

En relación con los materiales pétreos se buscará, por una parte, em
plear agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agre
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el 
punto de vista econ6mico. Estas dos características conducirá a obtener 
concretos, para una resistencia dada, .con mayor módulo de elasticidad y, 
por tanto, con menor deformación instantánea, menor contracci6n por seca 
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformación diferí 
da. 

En cuanto a las mezclas de concreto, se emplearán aquellas con mayor cont~ 
nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo 
anterior conduciría, por una parte, a menores consumos de agua los que a 
su vez se traduce en menor contenido de vacíos y por tanto mayores resis 
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, así como menor 
deformación diferida. 

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir las ~ravas and~ 
siticas y las de basalto escoreáceo por otras trituradas de origén cali
zo o de basalto sano y denso. Estas pueden alcanzar densidades superio
res a 2.6, en comparación con 2.3 que tienen las andesíticas o 2.0 los 
basaltos escoreáceos. 

En cuanto a la arena andesítica es dificil su~tituirla por otra de mejo
res características que se encuentre a distancias razonables de la ciudad 
de México, por lo que será necesario seguirlas -~mpleando, limitando el 
contenido de polvos d~ las mismas. Un=valor límite deseable en-el conte-
nido de polvo podría ser 5 por ciento. 

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberá limitar el reveni
miento a 10 cm y las relaciones arena/agregados totales a valores no supe
riores 0.45, en volumen absoluto. 
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una ~rena con densi 
dad de 2.4 y S por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes pará~ 
tros, ref 3: 

Peso volumétrico 
Módulo de elasticidas 
Contracción por secado última 
Coeficiente de deformación 

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/cm2 
900 X 10-6 

diferida última 2.4 

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parámetros 
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque
llos considerados como comunes. 

Referencias 
:.,.. 

l. Neville, A.M: "Properties of concrete" Pitman Publishing LTD, 
1975 
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3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor
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TABLA l. VALpRES RELATIVOS PROMEDIO DEL -.EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS 
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO {KAPLAN) 

Efecto relativo de las propiedades de los 
Pro pi edades· de 1 --ªg~gados oor ciento 
concreto Fonna Textura super Modulo de, 

ficial elasticidad 

Resistencia a flexión 31 26 -43 

Resistencia a compresión 22 44 34 

Los valores representan la relación de variancia debida a cada propiedad 
a la variancia total obtenida para las tres características de los agre
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agregados. 

: -::. 
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TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMLINES Y LOS 

QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO FEDERAL 

Basalto 
Ca racterí s ti cas Comunes Añdesítica Escoreáceo Calizas 

Resistencia a 
2.5[fr 1.9fr 2.1~ tensión -

Módulo de e.las 
14900~ 85oofr 11000 ~ 140on.[f;' ticidad 

Relación de· 
Poisson 0.15- 0.20 0.30 - -

Módulo de 
65ooJ7; 3300-rr rigidez - -

Deformación uni 
taria al esfuer ... 
zo máximo 0.003 0.004 0.003 --

Contracción por ·-
secado última 800 X 10-6 

1300 X 10-6 1100 X 10-6 900 X 10-6 

Coeficiente de de 
formación diferí~ 
da última 1.30- 4.15 3.12 X 5.65 3.88- 7.14 2.4 
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·IV. ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURALEZA 

b 

/F'erUcRZO 

ADH.51f'IDO 

T¡ 

., 
1 

'· 

.~.E'rL.I.=RZO SIN 
At:Vf:9f'éN C lA 

---le> Ti 

D.!,;Gif'4MA D: CU5'f'PO' .:....'3/Pt: Dé t./.V 

?:"f'AMO De .5..:?/f'RA ADH5'f'IDA 
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1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

Al ADHESION DE ORIGEN QUIMICO 

Bl FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C> APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES 

Al Y El EN VARILLAS LISAS 

Al Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 
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2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE 
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3.- ADHERENCIA POR FLEXION 

:r 
=l 

' 

Al POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA 
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEtl 
TOS. 

A, e. _j 
- -1 1t4M 

1 1 A ~ 
1 1 
1 1 

1 

l--,¡ 
1 1 1 T 

' 1 
1 ' ' 

tJ ......_·-----
[]_ ¡.a~ . .ox' 

~ 

7' -·- -- r.,.4r 

' 
' 
l 

.6T = AM 
i 

Al • ,.<.~(I ... o lAx 

TOMANDO LIMITES CUANDO .t.x~O 

_,¿.:. = dM \ . 
dx %:.LO =-

PERO dM -V 
dx 

...u~ V 

/ ~ro 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA, 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PR.Q 
PORCIONAL A ..¡FíC. 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER 
zo. 

Cl POSICION DEL REFUERZO. 
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, Y MEJOR -
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES. 

Dl RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA 
DOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRESION. LA INEXISTENCIA DE GRif 
TAS DE FLEXION. MEJORA LA ADHERENCIA. 

= -
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. 5.- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA. · 

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

CADA LADO DE LAS S~CCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 
... 

FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN . -

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO ~. 

= -
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db • 0.06 88 fy ~ 0.006 dbfy 

F 

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( L d ) 

L d • Factor Ldb 

CONDICION DEL REFUERZO 'FACTOR 

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA •' -... 
DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN 
MAS DE 30 CM DE CONCRETO. 1.4 

(. -·~'" 

EN CONCRETO LIGERO 1.33 

BARRAS CON Fv MAYOR DE 4200 KG/cM2 (Fy, 2 - 4200 
Fv 

EN KG/cM2), 

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL O MAYOR QUE 19.1 MM CN"6). • 1.2 

;ODOS LOS OTROS CASOS l. O 

= -

E ti NI IIGUN CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM, 
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EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

o~ L d = 1.2 Ldc/b 

00 L d " 1.00 Ldc/b (NO SE MODIFICA) 

SI EL ESFUERZO EN EL ACERO ES·MENOR QUE FY: 

.L d • m fs L d 
fY 

DONDE fs • 

EN VARILLAS LISAS 

ACERO EN COMPRESJON. 
= -

Ld • 0,6 Ld tens16n 

L d ;o, 20 cm. 
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III.- F L E X I O N 

1.- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA. 

k) EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSJON. 

B> L~ DISTRJBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGl 
TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADHf 
RENCIA PERFECTA ENTRE EL.CONCRETO Y EL ACERO. 

Á 
1 1 

1 1 
1 1 
1 \ 
1 \ 
1 \ 

R 1 \ 
1 \ 
1 \ 

1 51NI \ 

__ C·:·:·:~_ \ '\' 

1 
--- \-; 

So"l "--Cm k ~ \_' . 

= -

•• 1+-<-i 

T 
ód 

..t. 

Cl LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPR~SION -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCJON ES: 

EcJJ..,_ 0.003 88 



Dl LA DJSTRIBllCJON DE ESFUERLOS EN EL CONCRLIO Y EL 
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe fs 

f'c fy 

-+----~----~------fe 
~cu = 0.003 

-4---~-~----------Es 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN-COMPRESJON. 

E. N· 

a 

€y - 0.002 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSION, 

f"c r--------j 

a • o.ec 
- -- .. . - - -·-··-- .. - - . -- ···----- . . ---- --- -

-----+ 
-C REAL s 

---~S. 
~ EQUIVALENTE 

= -

f*c = 0.8 f'c 

f"c = 0.85 f*c si f*c ~ 250 Kg/cm2 

f"c ~ (l. OS - _ _f~) f*c si f*c > 250 Kg/cm2 
1250 
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CARGA P 

GRAFJCA CARGA -DEFI.EXJON DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZO. 

p p 

_.-~-----APLASTAMIENTO 

CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

= -

DEFLEXION A 
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CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEX10N DE UNA SECCION RECTANGULAR 
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -
1987)' 

ll SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

~.L.¡ f'c = 200 Kg/cm2 

f*c .. 160 Kg/cm2 

f"c = 136 Kg/cm2 
60 

... ft = 19.80 Kg/cm2 

:U E = 113,137 Kg/cm2 

Es .. 2 X 106 Kg/cm2 
25 

:r~~. = o. e¡ 

* e= sooom 

"""" 
¡... ::. l. 't 'l.{.f[t 

Al CALCULO DE MR 

ff_ = MRe MR = "ff. I = ft S = .. ff bh2 
I e 6 

MR = 19.80 ( 25 X 602) = 297,000 Kg - cm 
6 

MR = 2.97 Ton - M 

MR = 2.97 X 0.9 = 2.67 Ton-~ 

t = · ff = 19.BO = 0.00018 
E 113,137 

~ = L = L = o.ooolB=0.6x lo-s 
e h/2 30 

• 
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2l SECCION SIMPLEMENTE ARMADA CSUBREFORZADAl 

25 r--. ·-; 

J•abfí: T 

f---' -;..¡J. ' l 
1 

-··-- ¡. Aei':J J_ 

Al CALCULO DE MR .. 
·. 

SE SUPONE C=l7.oo 

a = o.a x 17 • 13.60 

és = ~ écu- ~cu = (2.§_ 0.003) - 0.003 = 0.0067 
e 17 

és = o.oo67 >G~ 9 /s.=f.Jf 
o.oo~ 

·---1 1- --¿f-. .e.IV.:__ 

o. ~o~~ 

FALLA DUCTIL 

e · abf"c = 13.60 x 25 x 136 = 46,240 Kg = 46.24 Ton. 

T ~ Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg_:C 

MR = Tz = T (d- ~) = 46,400 ,15.5-13.60) = 2'236,4.8D Kg-ern: 
2 2 

MR = 22.36 Ton-n? 

MR = 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton-n? 

Bl CAI.CULO DE ¡t (cu~e:vAi'u~..o) 

c¡i ~ é:;u= 0.0030 = 17.6Sx lo-s rtJC/ 
.e 17 c.m 
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3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SQEREREFORZADAJ 

Al CALCULO DE MR 

As = 30.00 cm2 SECC.IOoU 2.S X 60 

SE SUPONES e = 35.7 

a = O.Bc = 0.8 x 35.70 • 28.56 cm 

és = ( d écu ) - écu e 
~ ú::J~ 

:N 
- --- ..:-_. 

O. O:J ';P~ 
---¡ -r-·-

= 55 0.003 - 0.003 
35.70 

FALLA FRAGIL 

e = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg 

= 0.0016 < éy 

NO FLUYE 
ACERO 

!~:. "Es~~ 

T = AsésE= 30 X 0.00162 X 2 X 106 = 97 200 Kg 

EL 

MR= Tz = T (d- ~} = 97,200 (55 - 28.56) ,. 3'957,964 Kg- C.rY) 

2 2 

MR = 3 9 . 58 Ton- iYl 

MR = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton-Yn 

= -

El CALCULO DE d) C w~vliTUteA) 

~=Ccv= 0.003=8.40x10-5 rod~m 
e 35.70 /C 
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~) SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA> 

.... tc 1 ' 1 

15 f??? 2111 
1 • 

A's 

so 'o 
I 

_,,::: ... ,,, 
• - c.,= A.04"c 

el 1--_--'_ - - -- -. - •• 1:,1\1. ----
As 

5 
pz¿;ua 

1 1 
• E~ 

25 

DATOS: 

As m 30 cm2 

' 10' crn2 As = 

B) CALCULO DE MR 

SE SUPONE C = 29.4 

a a O.Be = 23.52 

f$ =e - d' Eeu m !29.4-51 o.oo3. o.oo249) fy • 0.002 
e 29.4 f'\.IJ'/.E. 'foN r.v~,¡,pr¿¡::~r014 

{.S = dé e u 
7 

O.OOJ 

- E eu = 55 -24.4 

o.oo?49 

0.003 - 0.003 = 0.0026l)fy=0.002 

+Lv"\1!:. ~M 4-e ~JSI O...¡ 

_______ E. N. 'F~LL.A OUC.í 1\. 

D.OOl~l 

e¡ = abf"e = 23.52 X 25 X 136 ~ ]9 968 Kg 

e2 = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg 

e = e1 + e2 = 79968 + 4oooo = 119,968 Kg 

T = Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg ~ <: 
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.,;:-
MR = e, ( d - _e) + C¡ ( d-d 1 ) 

z. 
MR .. 79,968·(55- 23.52) + 40000 (55-5) 

2 
MR ,. 5 1 4 57, 816 Kg - G\Ool 

MR = 54.57 Ton_¡,y. 

MR = 54.57 X 0.9 = 49.11 Ton-1M 

Bl CALCULO DE ~ 

~ =écu = 0.003 = 10.20 x lo:-5 y-adJc.""" 
e· 29.40 
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., 

F A L L A B A L A N C E A D A 

~cu=O.OOJ i 

..------. -- - -

- - - - - - -- - -- -- -- '----,-----
1-- 1 +(j 

Es=ty=0.002 

SECCION SUBREFORZADA As~ Asb 

SECCION SOBREFORZADA As > Asb 

., 



r· 

t 

-.,.,_ '"""/...., -~~L c-.-,= ··=N7-·' ·= ,;;;;;.:;, "·Ve-~-··-_,...,~ -'-'~'-" .. ./- ~ '"""r\ L-e.. • ,....__ '--· .. _....,., .._ . .-,._-

.eN .:. = /" "'1. -· • ' ..., ""' ~. :_; __ ~....,.r_ -;ve...., 

Aso "'o 

rb 
; b 1 

~-1 

"b ' " ...... .., Ofc 

C=T 

o.a C¿, .6 f''c = ~ .bd f'l' 

Ch : P.ó .6d{Y 
o. a 6f'é 

o.oaa = 
ey -to.ooa 

0-003 

- ~ d-fy 

o. a f"'c 

éy -ro.oo:, 

?..6 = of~~'é: 
e y -;-o.ooa 

MUt...T/?:;./CAN.OO rt:7R é:S =e' x/O"- k~~CJn.~ 

?.6 = o. e -Fe ,;;;,ooo = 

fy -fY+c:De700 

fy -1-GOOO r rY 
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5) SECCION BALANCEADA 

Al CALCULO DE MR 

• 1l = 4000 a 0.002 
Es 2x10 6 

DE LA FIGURA 

E "'_....;::d'--· 
e cu é.cu+és . 

e = d ecu 
écu t ~s 

e • 55 x 0.003 = 33.00 cm. 

0.003+0.002 

a,. O.Bc .. o.e (33) • 26.40 cm 

LA FUERZA DE COMPRESION ES 

e • abf"c • 26.40 x 25 x 136 • 89,760 Xg 

POR EQUILJBRIO 

T = e -9 Asb fy = 89,760 

< > 
Asb = 89760 = 22.44 cm2 -----

4000 < 
MR = cz = e (d - a) 

2 
MR = 89760 (55 26. 40) 

2 
= 3'751,968 Kg -

MR = 37.52 X 0.9 = 33.77 Ton-M 

B) CALCULO DE (Q (,u ~vc.¡vrz.4) 

~ ~ i:"(:_., = 0. 003 • 9. 09 X 10-S 'ra.d/cM 
e 33.00 

As (E_'ALLA DUCTIL) 

As (FALLA FRAGIL) 

cm 

r' 
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
(RCOF-Sr) 

ll .REFUERZO MINIMO 

1.1) MR .~ L S Mag 

Mag = ffi 
y 1'\A¡C 

ff =l. 4 -{f7'c 

1.2l .SECCIONES RECTANGULARES: 

Asm!.n • O • 7 fu bd 

fy 

2J REFUERZO MAXIMO 

{ 

Asb 

2,1) Asmáx 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

(SI SISMO) 

2.2) SECCIONES RECTANGULAREt-

Asb = f"c _4:..::8c::.O.::_O _ bd 
fy fy + 6000 

lo l 



RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
(RCDF-87-) 

ll REFUERZO MINIMO 

l, l) MR ).. l. 5 Mag 

Mag = ffi 
Yf'IAI< 

ft=1.4--{fT"c 

1.2). SECCIONES RECTANGULARES: 

Asmín = O • 7 M bd 

fy 

2l REFUERZO MAXIMO 

2. 1) Asmáx 

{ 

Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

·3: SISMO) 

= -

2.2) SECCIONES RECTANGULARES 

Asb = f"c ---'4:..::.8-=--o o~_ bd 

fy fy + 6000 

102 



FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 
.fORMA COMUK 

A> SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COM· 
PRESION. 

h 

r b -1 

P.OR EQU.I LIBRI O: 

abf"c • Asfy 

a • Asfy • Pdfy , 
b!"c f"c 

q • PJ:L 
t•c 

MR • c(d- ,!) • ab!"c d(l-_!) • ~ bf"c d(l - Pdfy 1 
2 2d f"c 2df"c 

MR = FR [b d2 :f"c q (l- O.Squ ¡. 
¡'.,!, ,(' 

!JdZ ("e (FR = O. 9) 

(!.30 

a.eo - -

o.to _ 

. -··-·-¡ ·--+----+----- ·-0. !O O· ?0 o2. 30 :J.ClJE o.o/ oLJ¡!J o.oeo 

' .. 
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. ' 

. z::c;o;.; T 2-W?! C!YI~í'v'i'L 
(6:./~r.-er-.~~,¿,:;,¿; 

''""='•,11'¡,...... • .:.:._.-... ,~· .L' • .. .. . -

·---- ;¡----··-··· 

"' ... -· ....¡ 

- o ' _.:,- i .()O CM 

A:"J C4¿ctJ¿o u M~:. 

~ 5LI!'ON~ e= ~t. 52 C/,{. 

a= o. e.= ~e,. et.:e = ,., o~ CM. 

e,= -t-~-4'- ·~ c.()(}3 = aa::J.,., 7e.t ... .r., ""J 
et~ , 

17.()01/7 

e,= co-r;Jb'f''c:(f7.0tp-tO!~~<ItJ~:. e;,004/'í9· 

Cr• ";ód.:to.tPCorf!J~:. f!!tJ,OOO l'rS· 

C:: ~1/.004 + I.!Jtí.OP(J = /i$01 004 t:,s. 

T = A" F.!j = 4C ¡. 4(X)0 : 1~0, 000 Kg • = .= 

M~= e,( d. a ... Bjf ¡.,.. c11 ( d-f ¡ 

e..-) c~t.cvt.o ce ..f ( co~n.o~ ... rwu¡ 

ef = e:;,. - a.:;o-t7 _ o.ooaze r-ad e - 7i.!Jf;' - cm. 

~ - '~:.• -re .f.: 
• - '· ,..-(<2. ,, •• ,~ 
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ObtcaJer las diJTICnSiones de una viga n..cta."lglllar y la cuant..fa de :.c,;ro 

As p3.ra resistir los siguiE<ntes JTOTll~nt.Ds (en cx:.ndiciones de s~:rvicio): 

Md = 7. 50 tan-m y M¡ = 5. 00 ton-m. El agrietamiento por flcxii'Jfl dcl:e 

ser revisado ca1 el refuerzo; suponga que la viga est.á expuesta a la 

intanperie. 

Usar f~ = 280 Kg/crn2 

fy =,4200 Kg/cm2 

Z = 145 (exp::>sici6n al exterior) 

CALCULOS Y· DIS::USICN referencias 

l.- El. procedjmiento de disefu canpleto para secciones rectangulares 

simpl6TleTlte annadas se presenta a partir de calcular un peral te nú

nim:>, usando el porcentaje rnáxirro que se petrnite p3.ra los miC31\bros 

a flexioo, o. 75 pb 

Paso l. Cálculo del porcentaje máxilro de acero* 

6000 
---- = 0.0283 

6000 + fy 

n 35 (f' <. 280 Kg/crn2) e- . 

Paso 2. Cálculo del ro2 necesario 

Resistencia a la flexión necesaria: 

U= l. 4 D + l. 7 L 

1\
1
= 1.4 X 7.50 + l. 7 X 5.0 

tt= 19.00 ton-m 

10.3.3 

10. J. 3 

ec (9-1) 
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* tos valcrc·s de Pb y 

te t!a la tabla 9. 1 
O. 75 Pb se ~len obté!lcr tambH!n dirc.:.ctanc:'l-

• 1 

p!y 
--"'7',--) 
o.ss !e 

= 0.02l 2 X 4200 ( l _ 0.5 X 0.0212 X 4200 ) 

0.85 X 280 

Rn • 72.38 Kg/cm2 9.3.2.1 

1/J = 0.90 (flexiOn) 

2 
l:d nec. = -'-'Mu,::..._ = 

19.00 X 100,000 J 
------- = 29,167 an 
0,9 X 72,38 

Paso 3. Dimensiones del elemento 

bd2 < bd2 
nec. - disp. 

i .' 

Sea b- 25. O cm (ancho de colunna) 

~ .. 34.16 an 
~-~ 25 

Peralte nún.iiro total = 34.16 + 6.25 = 40.4 cm 

Para la resistencia a la flexión, resulta adecuada \.lila viga de 

25 cm x 40 cm. Sin embargo, debe obsezvarse que el pP..ralte to

tal de 40 c:in es un ¡::oc:o menor que el requerido seg(in el crite

rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflcxiones 

pueden ser im¡:ort.:mtes en las vigas di~efudc.s con el criterio -

de resistencia ültima. 

Paso 4 . Con el p?.ral te total de 4 O cm, se calcula \.l!l 

\'illor revisado de p. 

Caro ilustraci6n, se calcula el p con cuatrO 

difcrr>..ntes métodos 

d; 40 - 6.2 = 33.8 cm 

107 



.. 

(1) par f6J:mul.a (nt'!tcxlo UY..ñ.::t.o) : 

Mu 1 19.00 X 100,000 R ,. _ _.::_ ___ = 

n ~(bd2disp) 0.9 C25x 33.82! 
= 73.92 Kg/crr? 

1 

. 0.85 fe 
p = (1 -

.fy 
1- 2Pn 

0.85 f~ 

2 X 73.9 

) 

p= o.8s·x o.28 
1 1 _ 

4.2 
1-1----- )= 0.0218 é Pmáx 

0.85 X 280 

(2¡' CoA las curvas de resistencia catO las de la fTQ, . 

para ~ = 73.92 Kg/crr? (1051lblpW.c/l! p 0.0214 

(3) Cal las tablas de resistencia cano la tabla 9.2: 

9.1 

M6 19 X 100,000 
para----=,;,---= = 0.2640 

~f 1 bd2 0.9 X 280 X 25 X 33.82 
e 

w= 0.327 

p='wf~ /fy = 0.327 X 0.28/4.2 = 0.0218 

( 4) Con aproximaci61 lineal: 

p=• (p ) (~ revisado) 
original 

(~ original) 

~ 0.0212 X 73.92/72.38 = Q,Q217 

Paso 5. Cálculo de As necesaria 

As= (previsado1 (bd) d.i.sp. 

As= 0.0218 X 25 X 33.8 = 18.42 cm2 

·' . 
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2.- r-,_vi!;i~ ce l.a L.'QJ-rcc:i~ de los c~l~··1lm;, ¡.or s.iJn¡'>1e r.stAtica 

· (ver la si<¡uil.!l1tc fiC)Ul'a) : 

T- ¡i)df • A f · • 18,42 X 4,2 • 77.36 ten y 8 y 

C6T 77.36 
a= ---- = ------- • 13 en 

0.85 f~ D · 0.85 X 0.28· X 25 

Resistencia de diseño a la flexiOn: 

4> Mn "' [·~As~ (d- ~) ) • [ 0.9 X 77.36 (33.8- 13.00/2)] 

<1> Mn " 1900.74 ton-en ,;. 19.01 ton-m 

caro (resistencia necesaria) :!., (resistencia disponible) , o sea que 

1s.oo.:. 19.01 

. , 
iec.c.1on 

tran~~~aJ. 

+ 

ts,-::.0,003' 

c!ei()('!f'la~~-<?!!.!~ 

= -

+ 
S 
~ 

+ 

1'09 



3. Cálculo del refuerzo 'J1.'" !:ati!<:"c;;a los rc-qt~ishos de la di!<tri

buciCn del armado a flcxioo !ie la secci6.'1 l0.6.U.>ar z= 145 ~>L"a 

el~tos a la intemperie, 

- 2 1\s necesario - 18.42 an 

con 3 var f 9, J>.s = 19.23 an2 

z= f
5 

(5.60) ~de A' 

d = (recubrimiento necesario) + (l/2 diárretro varilla) + e 

(di~tro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 

(re::ubrimiento paxa var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 cm) 

(expuesta a la int~rie) 

A= 2d b/no. de var. e 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2/var. 

con f
5 

= 0.6 fy = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/cm2 

z= 2.52 x 5.60 3Fx 108.J = 125.5 < 145 bien 

+ 
5 
o 

t<\ 

+ 

+ 

1 ' . t 

c...;:(l0.4) 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 

11 o 



.. 

J. c~lculo del .refuerzo que ~t.is~cr,;a lo$ TCquisJtos de la cl111tri

buciCn del annaclo a flcxiCn de la sc..'CCi6n l 0.6. tl..;ar ;,:a 145 JUra 

elcmmtos a la int.s!¡:leria, 

Aa necesario • 18.42 aa
2 

2 con 3 var i 9, As = 19.23 an 

d
0 

= (recubr:i.rniento necesario) + (1/2 dillrretro varilla) + 

(di.'ftnetro estribo)• 3.8 + 1.43 + 1.27 • 6,50 an 

(recubr.imiento para var t !l = 3. S + 1 • .27 = 5.07 anl 

(expuesta a la intem,erie) 

A= 2d
0
b/no. de ver. 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2/var. 

ocn f 8 • 0.6 fy • 0.6 x 4.2 • 2.52.tcn/an2 

z= 2.52 x 5.60 3~x 108.3 = 125.5 < 145 bien 

+ 
5 
o 

"' + 
-¡- + 

1(),(, 

C..'C(10.4) 

10.0 

. 7.7.1 

10.6.4 

' . 

1 1 1 



bdisp. ~2 X (tecuhrimi.entO) + 3 X 2.86 + 2 X 2.86= 

'"2 x 5.07 + 14.30 = 24.4 < 25 an (ancho dis¡x:nible) 

bien 

= 

' 

7.6.1 

7. 7.1 

l 12 



..... .. ' 

co'r, se o}.;sr"rva en 1¡¡ :,;,J,Ji,.:nte fi•.;l:l."i,;: ::P. pic1r.· .:.,l~:ill/U" l•.t!; 

cw.nt.l'ols cla l:lC.:tJrO !ürtl rt..::,Írft..ir >.ill :" 1 '·'''o füctw. L:.,..1u Mu- 124 t.cn-m 

~ 
tll+ • .., +- •. 

z= 145 (e.x¡:osi.ciCSn iil ~:Xt.•rior) 

+ 
E 
~ n-

" "V 

b..-21· o ...... +-

l. Revisi6n CCI1l:l sinlplanente a.t"ll'.aM (acero a tensión) 
Cálculo del acero de refuerzo a tcnsi6n que se requiere, = la 

ayuda de la tabla 9.2: 

Mu 124 X 100,000 
-- - -- ----::- • 0.2840 

4>fb bd2 0.9 X 280 X 30 X 762 

de la.tabla 9.2, w= 0.361 

Porc8ltaje de acero a tensión noccsMio:· 

p= wf~/fy = 0.361 X 0.28/4.2 =·0.241 

Considerando solo refuerzo a tensi&:-

Prrex = o. 75 p0 

.de la tabla 9.1, con f' = 280 Kg/cm2 (4000lb/pulg2) y e 

Prrex = o. o214 

cano 0.0241 > 0.0214 se ncccsi ta acero de canpresi6n 

10.3.3 
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2. C1ikulo del ar-.aro no--_..,sario, As y A's.: 

la w ;c.§xima ~ se p;!Illli.te para vigas si¡;q.:lwcnte amadas 
1 . 

(ac=-o de t.ensiÓl) es: 

w~0.75 P·lylf~ = 0.0214 x 4.2/0.28'" 0.32l;de la tabla 

9.2, can w= 0.321: 

M /f' bd2 = 0.2602 -n e . 

La resistencia máxima de disero a la flexi6n cxm:> s:i.rrplsnn..nte 

anroda vale: 

</> "\¡ = 0.9 (0.2602) (0.28 X 30) (762)/100 

= 113. 62 ton"'11! 

y la resistencia necesaria tonada· con el refuerzo a cuupxesi6n: 

M'u = 124- 113.62 ~ 10.38 ton"'111 

Sup:niendo que el acero a ccmpresi6n fluye, f~ = 1).: 

p' = 

p' = 

A' 
S 

bd = 
M' u 

-l~0~.3~B~x~lO~O~,~O~O~O------------
0.9 X 4200 (76 - 6.3) 30 X 76 

= 0.00173 

p = 0.75 Pb + p' = 0.0214 + 0.00173 = 0.0231 

NOrA: para elem=ntos doblemente armados, -el porcentaje de Pb cén que 

contribuye el refuerzo de ccmpresi6n no se necesita reducix 

¡:or el factor de O. 75 

Ver la tabla 10.3.2 de los c:c:rnentarios del Feglanento 

114 



., 
A' • p'bd • 0.00173 X JO x /6 ~ J.94 ~· 

S 

A
8

,. p1:x1'" 0.0231 Y. JO x 76 = 52.67 an
2 

Rovisi& do que se CUT¡ll.a c;¡ue el acero de c:atpresUn nté fluyr:rx1o: 

6000 
) 

0.85 X O.US X 0.28 X 6.3 6000 
0.0231 - 0.00173 ~ ( ---

4.2 x 76 bOOO - ty 

U.O:ll4 ! 0.0133 

• • 1!1! fluye el acero de ccrrrpresión caro se s~o, bien. 

3. se puede llevar a cabo lllJ& rwisi6n de lu c=ecclc:nes a lo;; cálcwoa, 

segCn las e<.~s. de resistr..ncia c;¡ue se dan en la secc~6n 10.3 (A).(~) de 

los ccxnentarios del Feglarnento. Cuando el az:mado a CUiprasi& fluye: 

a = 4> f (A - A' ) f (d - -.. ) + A' f Id - C1')] 
S S y .:; S Y 

[O 9 { 28.70 ) 4 2 ( 6 3) 'il / .•' ; • (48. 79 X 4.2) (76 - -
2
- + J,94 X , ·¡ - b. ~ ¡ .... 

= 124.0~ ton-m ••••••. bien 

(A - A' )f 
aanae a = s 5 ::Y = 

48.79 X 4.2 
= - = :l8.70 

0.1:15 f~ t> 0.1:15 X 0.21:1 X 3U 

4. D~striboci6n del acero para satisfacer el criterio de agrietamiento 

(por flexi6n) de lD secci6n 10.6 para elemmtos col=ados a la inten 
perie .. 

Refuerzo a tensil'.>n: 

sean 8 var. ~ 9 (A
8 

= 5l.:l8 cm2 = ~2.67 cm2) 

12t m=s qu~ lo necesario .... b~enl 
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~ro a ca,,.r,.,.si~: 

sean;¿ var. i !l (A' = j.% ur?- = 3.94 an2, bien) 
S 

~9 (~ + ~ 
' - ... +c-i 

;t .: :.::t-. +fA 
~- • 
+ ...... 

+- b .. ~ -+ 

de= (recu!Jrimiento) + ls ~\cngit. + ~estrillo 

= 3.61 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 

(recubrimiento t:Ja.ra vax. f 9 = ~.81 + 1.27 • 5.08 cm) 
• 

(expuesta a la .intempene) 

A= lll.36 x 30/8 = 68.85 e~hvarilla 

can f 8 = 0-6 fy = 2.52 ton/cm2 

z= 2.52 X 5.60 ~6.c x' F;S.!lS• =lOS < 145 

5. RevisiOn del ancho de viga = -

b= 2 X (recubriml.ento ) + 4 X 2.86 + 3 X 2.86 

= 2 x s.os + 11.44 + 8.58 = 30 cm ----bien 

ectl0.4) 

7.7.1 

lU-0 

. 10.6.4 

1 16 



6. 

r;op. 1náx < 16 x l.!.i!i • 25.4 an 

... . , -...... - . ' ' . ~ ... 

48 x 1.27 = 60.9 cm 7,10.5.2 

c1lnr•nsHln 11>:-"·.;;r do 1 a viaa • 30 cm 

• . . uzar E 1 4 ~ :.!5 c:m 

Resistencia a la canprasi6n élel pat.!n: _: 

cf = u.es f~ (b -bw ¡ hf 

• 0.1!5 X 0.21! (75-25) 6.5 = '/7.JS ten 

: A
8

f nocesario ccn que c.."altr:ii:n.iye el pat!n: 

cf 77.35 -2 - =-- = 18.42 cm 
fy 4.2 

COJtribu::iOn, a la resistencia, del patín: 

ij>Mn!,. ~ [A5 f !y (d- 0.5 hrll 

• 0,9 [ 11!,42 X 4.2 (49- U.S X 6,5))/100 • 31.1!5 t~ 

M::rrento que aebe temar el alma de la viga: 

ci>Muw = Mu- ti> Mnf = 55.0- 31.85 = 23.15 ton-m 

3. can la ayucta de la tabla 9.2 se calcula el área de acero A
911 

necesario 

para absorver 2.:s.1~ t-m 

para 
Muw 23.15 X 1UO 

-----'::.:- =- 2 ==_0.153 
·'f' bd2 O 9 2 S ~ e · X 0. 8 X 2 X 49 

C1c la tabla !!.2, w= 0.167 

~ • 1.18 Wd = 1.18 X 0.167 X 49 = 9.7 cm 

1 17 



o o 

As.¡= 
OoH5 f~ bwAw Q 0.85 ~ 0.28 X ~5 x 9.7 = 13, 74 cm2 

7 o 4.2 

De igual modo, Asw se puede calcular directamente de 

wfc' b d 
As./= ""V'" = 0,167 X 0.28 X 25 X 49 Q lJ.b4 ai 

f 4.2 .y 

= 

11 8 



\. 
Calcular el annado a t.:nsi(l, ~ una secdoo '"r• que ücbe resistir 
1r1 rrooont.o ya afectado por el factor de ca.rqa de ~ • 55 ta'l-m 

t' • 28U 'Kr¡tr::rr? e 
4----·-- i'SCrtl -------i-

+ 

zc 145 (expuesta a la .intemperie) + 

A ~o 
VIII/A- ------

+ '2~0em + 

CI'U:ULOS Y DIS::USI~ 

1 . con la ayu:1a de la tabla !1. 2 se c!eteimina la orof.~r~c31&d ~ bloque 

equivalente de esfuerzos, a, cc:mo secclOn rectangular 

para 
55 X lOO 

--------~ = 0.121 
0.9 X U.2ij X 75 X 4~ 

"a"= 1.19 w:i = -

= 1.1~ X 0.13¿ X 4~ = 7.63 > b.5 cm 

Cano el valor de "a" necesario, caro si fuera secx:i6n rectangu

lar, es mayor que el espesor del pat.!n, entonces el diseño debe 

hacerse cano secci6n "T". 

2. ~lcli.l o del anMdo necesarJ.o Asf y de la resistencia ~ ""nf con que 

cc:ntribuye el patln de la viga. 

9. 3.2.1 
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.. 

4. ¡,sr:, el r•!fuerzo total nec~sario para tt·:n;~r r.1 ~~ ~ ·'~ ·.~· ... -n. 
:,¡ 

es 

A8 = Asf + A
5

W = 18.42 + 13.74 ~ 32.16 cm2 
.-

S. Revisión del porcentaje m4ximo permitido segGn la sección 

10.3.3. Ver la fig. 10.3.2 (e) y tabla 10.3.2 de los co 

mentarios del Reglamento: 

(2) para secciones "T" simplemente armadas: 

Pmáx .. 0.75 

· Pf = O. 85 

= 0.85 

f' .e 

t; 
0 · 28 (75 - 25) 6.5/(25 X 49) R 0.0150 4:2 

c1.e la tabla 9.1, pb = 0.0285 

25 = 0.75 1 '75' (0.0285 + 0.015)] .- 0.0109 

As máx = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 cm2 > 32.1~ 

6. Selección del armado tal que satisfaga el criterio de con

trol de agrietamiento para exposición a la intemper[e 
( z = 145 ) 

sean 4 var 1 9 y 2 var # 7, (A
5 

= 33.40 cm2 ) 

= -

-+~e:. 
-- ·-+ 

+-- blfJ ---+...¡. 

!2.~ +2.'0' 

. -+de: ltW.b~l'll ¡U\ te 4- Y2. d'p 
+ 

1 o .. , 

... .. 
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de= 5.08 + 1.43 = 6.50 cm 

área efectiva de tensión del concreto: 

A = (2dc + 2.5 + 2.86) bw/No. equivalente de var ~ 9 

= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm2 

Z = fs(5.6) ~ dcA = 0.6 X 4.2 X 5.6 '\}6.5 X 89.7 

= 118 < 145 bien 

7. Revisión del ancho del alma necesario 

bw necesario= 2 (recubrimiento) + 2dbl + 2db1 * + db2 

= 2 X 5.08 + 4 X 2.86 + 2.22 

= 23.8 cm < 25 cm bien 

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor 

que .db 6 2.5 cm 

= 

"' 
., 
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TA!!LE 9-2. l"ml'nt Str~ngth 11 lof (•~ or 11 /f'txf o( lii'CUn~u14r 
~ t n t 

Secticn~ ~ith lt·n;lcn Rc·,r.rort•":J<~t Cn1y.t 

--- -·- •.. -·---- ..... __ ·-·-. ...... ··-·····-- ... ..... -
Col .000 .001 .002 .003 .(104 ,()OS .~ ,007 .oce · .009 

- ·-
0.0 o .0010 .0020 .0030 .0040 .00~0 .0060 .0070 .ooac .0C'90 
0.01 .0099 ,0109 .0119 ,0129 .0139 .0149 .01S9 .0168 .0178 .0188 
0.02 .0191 .0201 .0217 ,02<6 .0236 .0246 .0?~6 .0266 ,0275 .028~ 

0.03 .0295 .0304 .0314 ,0324 .0333 .0343 .03~ .0362 .0372 .0:.81 
0.04 .0391 ,01,00 .0410 .0420 .N29 .0438 .0~46 .0457 .0467 .0476 
0.05 , .04135 .0495 .0504 .0513 .0523 .U5!2 .c5~1 .0551 .CS60 .05~9 

0.06 .0579 .05!)8 .0597 .0607 .0616 ,C(-?5 .1'634 .OM3 .0653 .OóL2 
0.07 .e~ 11 .Ci6BO .06!!9 .0699 .u !Ce .0717 ,(;;zs .c:s~ .07~4 .0753 
0.08 .0762 .0111 .0700 .0789 .0798 .0001 .0816 .~25 .Ga34 .~3 

0.09 ·.0052 . 0'36 1 .00 lO .0079 ; cmae- : • ocm .C906 • C915 .0923 .0932 . 
o. 10 '.0941 ,(1950 .0959 .0967 .0976 .0985 .0994 • 1002 • 1011 • 1020 
0.11 .1029 • 1037 .1046 '1055 • 1063 • 1072 .1081 • IC89 '1098 • 1 106 
o. 12 . 1 115 • 1124 .1133 .1141 • 1149 .liSa .116~ • 1175 • 1183 • 1192 
o. 13 • 1200 .1209 • 1217 .1226 • 1234 • 1243 • 1~51 .12~9 .1268 • 1276 
o. 14 • 129ol . 1293 '1301 .1309 • 1:018 • 1326 • 1l34 • 1342 .1351 • 1359 
o. 15 • 1367 .1375 • 1384 • 1392 • 1400 • 1400 • 1416 • 1425 • 1433 • 1441. 
o. 16 • 1449 .. 1457 • 1465 .1473 .1481 • 1499 • 1497 • 1506 • 1514 • 1522 
o. 17 • 1529 • 1537 • 1545 • 1553 • 156l .•• 1569 .1577 .1585 • 1593 • 1601 . 
o. 18 • 1609 .1617 • 1624 .1&32 . 1640 .• 1648 • 1656 .1664 • 1671 • 1679 " 
0.19- • 1687 .1695 • 1703 • 1710 .1718 . ll26 .1733 .ll41 .1749 .1756 
0.20 • 1764 .1112 .1779 .1787 '1794 • 1802 • 1810 '1017 .. 1825 • 1032 
0.21 ;1840 '1847 • 1855 • 1862 • 1870 .. 1877 , 1CB5 • 1U92 '1900 .1907 
0.22 '1914 '1922 ' 1929 '1937 • 1944 . 1~51 '1959 • 1966 • 1973 • 1981 
0.23 '1988 .1995 .2002 .2010 .2017 .2024 .2031 .2039 .2046 .2053 
0.24 .2060 .2061 .2075 .2a92 .2089 .20S6 .2103 .2110 .2117 .2124 
0.25 .2131 .21"2 .2145 .2152 .2159 .2166 .2173 .2180 .2187 .2194 
0.26. .2201 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 .2243 .2249 .2256 .2263 
0.27 . .2270 .2217 .2284 .2290 .2297 .2304 .2311 .2317 .2324 .2331 
0.28 .2337 .2344 .2351 .2357 .23U .2371 .2317 .• 2~ .2391 .2397 
0.29 .2404 .2410" .2417 .2423 .2430 ,2,37 .2443 .2450 .2456 .2463 
0.30 .2469 .2475 .2~.82 .2'88 .24?5 .2501 .2508 .2514 .2520 .2527 
0.31 .2533 .2539 .2546 .2552 .?.SS& .2~65 .2571 .2!>17 ,2583 .2590 
0.32 .2596 .2&02 .2608 .2614 .2~21 .2&27 .1&33 .~~39 .2645 .2651 
0.33 .2657 .2664 .2670 • 26 7r. .2682 .2688 .2694 .2700 .2706 .2112 
0.34 .2118 .2724 .2730 .2736 .2142 .2748 .2154 .2760 .2766 .2771 
·0.35 .2177 .27R3 .2789 .2795 .2801 .2807 .2812 .2818 .2824 .2830 
0.36 .2835 .2841 .2847 .2S53 .2858 .2864 ,2870 ,2875 .2881 .2887 
0.37 .2892 .2998 .2904 . 2?09 .2915 .2920 .2926 .2931 .2937 .2943 
0.38 .2948 .2954 .2959 .29ES .2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997 
0.39 .3003 .3006 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051 

*?1 /f'bi =-A f (d-a/2)f'bi • c.>(l-0.59<.>), where "'• pf lf' 
nc sy e yc 

anda = A f /0.85f'b. 
s y e 

Oesign: Using foc\c:·ec c.:nent" enter ti51e wit~" /~f'b.j; find "'ancf 
u u e 

corrpute stee1 percentage p fram pe c.>f'/f'. 
e Y 

Jnvr:stigation: Enter tab1e with"' from.., e pf /('· find va1ue of H /(•bl y e' . n e 
and solve for nominal momcnt strength, X . 

n 
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Ejemplo: 

Diseñar la m~nsula mostrada en la figura con las mínimas dimensi~ 

nes para soportar la trabe. 

La ménsula se ·encuentra en una columna de 35 cm. Debido al efe:c.:to 

de contracci6n y flujo plástico restringidos se crea una fuerza

de 9 ton. en el apoyo soldado. 

TRABE 

f'c • 350 kg/cm2 {peso norm 
fy = 4200 • 

lt. DE APOYO 
DE 1/2" 

MENSULA 

COLUMNA 

Cálculo y Discusi6n 

1.- Dimensi6n del apoyo basado en la 
resistencia al aplastamiento de

concreto de acuerdo a la secci6n 
10.15. 

El ancho del apoyo = 35 cm. 

V u 

,---
\ # 8 
~--j l 

6.0 L2.5j 

Cargas 

C.M.= 10.9 

c.v.= 17 .o 
T = 9.1 

ton .. 

ton. 

ton. 

Referencia de·-' 
Reglamento 
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C~lculus y di~ct1si6n. 

Vu ~ 1.4 (10.9)+1.7(17.0)•44.2 tona. 

Vu S~ Pnb = ~(0.85 f'c A,) 

44200 .. 0. 70 (0.85) (350) A, ,. 208,3 A, 

A, = 4~200/208.3 a 212.2 cm2 

Longitud de apoyo = 212.2/35 • 6 cm, 

y~ar un aPoyo de 6 X 35 cm, 

Nuca 1.7 (9,1)=15.5 ton.(como carga viva) 

2. Oetermineci6n de "a" con 2.54 cm. de - · 

holgura al final de la trabe. Consideran 

do la reacciOn a un tercio de la placa--

•le apoyo. 

a = 2/3 (6.0)+2.54•6.54 cm. 

VEar un a = 7 cm. 

3. Deterrninac: .. 6r, del peralte de la rnl!!ns_!! 

la bas~ndose en rl diseño al limite por-
= -

resistencia al cortante Vn. 

Para f'c = 350 Kg/cm2, Vn (max) =56 bwd 

Vu :; ~ Vn • ~ (56 bw¡:l) 

Se requiere un peralte: 

"el"= 44200/0.85 (56) {35) 

Rofercncill del 
Reg1<lmcsnt.o 

10.5 

9.3.2.4 

11.9.3.4 

11.9.3.2.1 
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C~lculo y discusi6n. 

d"' 26.5 cm. 

Suponiendo varillas~Bm&s la tolerancia 

h = 26.5 + 2 .• 54 = 29 cm. 

Usar h = 30 cm. 

Para el diseño d=30=2.50•27.50 cm. 

a/d = 0.26. 

4. Determinaci6n del refuerzo por corta~ 

te-fricci6n Auf. 

Auf = V u = 
'f fy A 

44200 ---=!..;!.!=--- = 8 • 8 
0.85(4200) (1.4) 

·cm. 

S. Determinaci6n del refuerzo por momen~ 

to Af. 

Mu=Vua + Nuc (h-d) 

-44200(6.54)+15500(30-27.50)=327,820Kg.cm 

=3. 28 Ton. m. 

Utilizando un método ordinario de flexi6n 

para el cálculo de Af o usando conservad2 

ramente jd = 0.9 d. = -

Af = ____ __,3,_,2:..:7....::8:.::2~0 ___ _ = 3. 7J. cm2 
0.85(4200) (0.9) (27.50) 

Nota: Para todos los.cálculos se ha utili 

zado 'f = O. 8 5 

neferenr.ja rlel 
Regl.>mr:nto 

11.7.4.1 

11.7.4.3 

11.9.3.3 

11.9.3.1 
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C~lculos y discusi6n. 

6, octarminaci6n del refuerzo por tensiOn 

directa. 
An 

An Nuc ---
yfy 

• --....:1~5:,::::5 .9-º--
0.85(4200) 

7. Determinac!On del refuerzo por tenei6n 

primaria. 

As 

(2/3) Aut • (2/3) 8.8 a 5.9 cm2 

Af = 3.71 cm2 ~ (2/3) Auf 

As•(2/3)Auf + An=5.9+4.34=10.24 cm2 

.Refcr<~lh-:"ill uC'l 
Ro!1l•1111cn to 

11.9.3.4 

' 11.9.3.5 

Usar 2 1 8 11.9,5 

VerificaciOn del refuerzo m!nimo As -

pmin ~ 0.04(f'c/fy)=0.04(350/4200)=0.003 

Asmin=0.003(35) (27.5)~2.88 cm2 < 10.24 

8. Determinaci6n del refuerzo por cor--

tante Ah = -

Ah=0.5(As-An)=O.S(l0-24-.4.34) = 2.95 cm2 

Usar 3 Estribos 1 3 (AhQ4.26 cm2) 

Distribuir los estribos en 2/3 d adyace~ 

te,;. a As. 

, 1.9.4 

'1 
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Éjemplo de muros. 

Un muro de carga soporta un sistE'ma de piso a base de vigas "T" pr_~ 

fabricados separados 2.40 m •• El alma de la secci6n "T" es de 20 cm. 

y estan apoyadas por completo en el muro. La altura del !'luro es de-

4.60 m. y se encuentra contraventeado lateralmente como se muestra-

en la figur'\1• 

Datos de Diseño 

Reacciones: 

PcM = 12.7 ton. 

Pcv = 6.4 ton. 

f'c = 280 kg/cm 2 

fy = 4200 . 2 
kg/cm 

Cálculo y discusi6n 

1 

MURO 

~ 
1' 

1 
TRABE "T" 

o 
ID .., 

Referencia del 
ReglamentO' 

El '-'rocedimiento general de diseño es de sup2_ 
= -

ner un espesor del muro h, después comprobar

lo con las condiciones de carga. 

l. Selecciones del espesor h 

h > lu/25 pero no menor de 10 cm. 

> 4.6/25 = 0.18 m. 

Se probará con h = 19 cm. 

14.5.3.1 
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C~lculo y Discusi6n 

2. C~lculo de la carga factorizada 

Pu = l. 4D+l. 7L 

= 1.4(12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton. 

3. Checar la resistencia por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho dei alma-

igual a 17.8 m. 

Area cargada= A, = 17.8(19)=338.2 cm
2 

'l' (O • 8 5 f ' cA, ) = O. 7 O (O • 8 5) ( 2 8 O) ( 3 3 8 . 2) 

= 56344 Kg. = 56.3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C~lculo, de la resistencia del muro 

La longitud horizontal efectiva dei muro-

por viga "T" está controlada por el anclio 

de apoyo del alma de la viga más 4 veces-

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm, 

La·distancia entre "T" es mayor que los -

93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso 

'i'Pnw o 55 f' [1 (klc) 2) = · 'i' e Ag - 32h 

= 0.55(0.70) (280) (93.8) (19) [1-(~.2~~~~ 0 ¡ 2 J 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'!'Pnw 

28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=19 cm. es suficiente para sopoE 

tar un posible efecto de excentri 

E e. ( 9 -1 l 

14.2.4 

Ec. (14-1) 
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C~lculo y Discusi6n 

2. C~lculo de la car~a factorizada 

Pu ,. l. 40+1, 7L 

• 1.4(12.7)+1,7(6.4)m28.7 ton. 

3. Checar la resistencia por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho ~el alma

igual a 17.8 m. 

Area cargada= A, .. ·17.8(19) .. 338,2' clfl.2 

t' (0,85 f 1cA,) a O. 70(0.85) (280) (338.2) 

• 56344 R~. • 56,3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C~lculo de la resistencia del muro .. 
La longitud horizontal efectiva del muro~ 

por viga "T" est4 controlada por el ancllo 

.de apoyo del alma de la viga más 4 veces

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm, 

La distancia entre "T" es ma~or que los -

93.8 cm, por lo tanto no rige e~ este caso 

't'Pnw = O.SS 'l'f'c Ag [1- ~~~~¡"if 
0 SS . O. 8x4 60 2 ] = • (0. 70) (280) (93.8) (19) [1- (32 (19) ) 

= 121.740 Rg = 121.7 ton. 

Pu<'t'Pnw 

18.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de excentri 

Rcdcrr:ncia cl<>l 
Reglnmc.nto 

Ec. ( 9 •1 1 · 

14.2.4 

Ec. (14-1) 
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C~lculo y Di~cuzi6n 

'cidad de carga. 

S. Selección de refuerzo 

Proporcionando refuerzo en una sola cara 

Acero horizontal As~0.0020xl9xl00=3.S cm2/m. 

Acero vertical As=0.0012xl9xl00=2.3cm2/m. 

S = 3h, pero no mayor a 45 cm. 

= 3xl9 = 57 > 45 (5=45 cm) 

horizontal As - usar i 4 ~ 30 cm. 

vertical As - usar 1 4 e 45 cm. 

.Fkgl ·l:n<:,nto 

14.3.3 

14.3.2 

7. 6 . 5 

... 
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D~terminar el espcGor de la losa de la zapata que se muestra en la 

fic;ura: 

o 
o 
q 

f'c 

Pu 

qs 

• 

• 

= 

r 

210 kg/cm1 

435 ton. 

27.9 ton/m1 

400 

1 
76 + d 

r--- -, 
~~ 1 'D 1 + 
1 .• o 
T • 1 , 

be Pero cccl6n on 
doa d.reccíorie1 

h--
bw Pera ccciOII do 

--~}------'~'~----

Cálculo y Diseño 

Determinar el peralte para resistir el 

cortante sin refuerzo. Debe investigarse 

la acción de viga y la acci6n en dos di-

recciones. Supondremos un espesor total-

de 84 cm. d = 70 cm. 

l. Acción de trabe 

V u ~ 'fVn 

V u :¡ 'i'(0.53 ,!f'c- bwd 

V" ~ 27.9 ( 4. O) (l. 80-0. 35) = 162 ton 

bw - 4 . o m. 

V u ~ 0.85 (0.53) h1o ( 4 00) (70) = 345 ton 

Referencia del 

reglamento 

11.11 

11.11.1.1 

Ec (11-1) 

Ec. (11-J) 
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C~lculo y Tliscusi6n 

J c·g J amc:n te 

16.2 < 345 ton 

2. Acci6n en las dos direcciones 11.11.1.2 

Vu S'I'Vn Ec ( ll.l) 

Vu H(0.27) (2+4/Sc) ff 1c bod Ec (11.36) 

pero Ve no será mayor que 1.1 •ff'c bod 

Vu = 27.90 (16.00 - 1.5 x 1,0) • 405 ton 

be= 2(1:50)+2(1.0) = 5 m. 
' . 

se = 75/30 = 2.5 

Vu s 0.85 (0.27) (2+4/2.5) 1210 (500) (70f 

405 s 419 ton. 

Ve S 1.1 1210 (500) (70) = 558000 Kg 

Por lo tanto el peralte de 70 cm, es adecuado 

para resistir el cortante. 

= -
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GRAFICA CARGA - DEFLEXI~ DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZ(}, 

p p 

- - -=---=:;.....::_ ____ ..211 .__......_.:::;.A 

CARGA P 

P.u 
p't' ---

CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

APLASTAMIENTO 

REFUERZO 

= -

DEFLEXION A 
140 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

Mcthod 2-(using dcpth lo tcnsilc rcsultont) 

@ mid-span: 

d = 15.0- 1.8 = 13.2 ft; assume j, = 0.9 

1151 
= 2.69 in 2 J\, = 

0.9 X 40 X 0.9 X 13.2 

Use 6-116 b;1rs (3 coch facc; A,= 2.64 in.') 

@ support: 

d=9.9ft 

1988 = 6.20 in.2 A, = 
0.9 X 40 X 0.9 X 9.9 

Use 14-116 bars (7 cach facc; A,= 6.16 in.2 ) 

l~cinfon..:cmcnt dctCIIllincd by this lllcthod should be distributcd in thc total tcnsilc 

arco, approxim:1tcly ccntcrcd on thc rcsultant tcnsilc force. 

d. Determine mínimum horizontal ond vertical rcinforcemcnt in sidc faces of girder. Thc 
mínimum "wall" typc reinforccmcnt will be uscd in addition to thc primary tcnsilc 
rci nf orccment. 

Horizontal reinforccment: 

= 0.0025 X 15 X 12 = 0.45 in 2 /ft 

d . 
-, 3bw, or 18m. 
3 

Use 115 @ 16 in. (cach racc). /\,¡, = Ü.'l(, in.2Jrt 

Vcrt1cal rcinforccmcnt: 

A, = 0.00 15b,s 

= 0.00\.'i X \.'i X 12 = 0.27 in.'fl't 

Use !14 @ 18 in. (cach roce),/\,.= 0.27 in.'ift 

Code 
Reference 

10.7.4 

. 
14.3.3 

11.8.10 

14.3.2 

11.8.9 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

= 
31 X 302 (1 · 0.1)(2 • 0.1) 

24 
= 1988 fl-kips 

Critic;il scction for shcar = 0.15 X 27 = 4.0.'i ft from facc of support 

Factorcd moment and shear diagrams are shown below. 

418.5' 

V u; 418.5. 4.05 (31.0); 293k 

Factored moments 

c. Determine flexura! reinforccment. 

Mcthod 1-(using full effcctivc dcpth d) 

3 
U = 15.0- - = 14.75 fl; aSSlllllC j, = 0.9 

12 

A':> = 

@ mid-span; 

A, = 1151 = 2.41 in2 
. 0.9 X 4() X 0.9 X 14.75 

Use 4-117 ba1s (A,= 2.40 in-') 

@ support: 

A:, = 
1988 

= 4.16 in 2 

0.~ X 40 X 0.9 X 1 '1.75 

Use 2-111 O and 2-119 ba1 s (A,= .-1.54 111 2) 

418.5' 

Factored shear torces 

Local e prim;ny tcinforccmcnt A, (top and huttom) ;IS closc to lcnsion facc as covcr 
i,IIHI fli!JcJ Jl:JnftliCCtlll:lll ;dlnw. 

Code 
Reference 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

------'------.------'+..:.1.:.1 ::.9~s i -139 psi 

~"~~-
~T.= 

T- 138 klps 

__¿·- Cenlroid 

+1036 pSI 

Al Mid-span Al Supporl 

Thc varialion of !he slresses wilh rcspectlo !he deplh of lhe membcr, as shown in 
lhc figure, can be oblained with similar calculalions. 

To avoid cracking al scrvire Joads, !ensile Slrcsses should not cxcced lhe modulus of 
rupturc. 

fr = 7.5${ = 7 .. 'i..J3000 = 411 psi> 146 psi O.K. 

Designers using IIIC i\liernale Dcsign Mcllwd of i\ppendix i\ may proeeed dircclly 
wilh !he flexura! dcsign as out lince! in Rcfcrencc 19.2, calculating Jhc rcquircd 
reinforcemenl fromlhc tensile resullants (T) ami clislributing the reinf01ccmcnt 
approprialcly. The following proccdure is in accordancc wilh theSlrenglh Desi!?n 
Mcthod. 

b. Determine required moment .strcngtils. 

w, = 1.4 (JO)+ 1.7 (JO) = 31.0 kips/fl 

@ mid-.,pan (Rcf. 19.2): 

= 
w"L

2 
(1- E2) 

24 

24 
= 1 !51 fl-kips 

@ suppon (RJ 19.2): 

= 

7 
wuL' ( 1 - E)(2- E) 

24 

Code 
Reference 

Eq. (9-9) .. 

Eq. (9-1} 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

Refer to Reference 19.2 for design constants: 

e = 3 ft. L = 27 + 3 = 30 n 

e 3 

30 

1 

JO' 
H 

~ = 15 1 
¡; = = = = = 

L L 30 2 

JO+ JO 20 kips/ft 
20,000 

1667 lbs/in. w = = = = 12 

w 1667 
= = 111.1 lbs 

b 15 

wL = 20 X 30 = 600 kips 

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Ref. 19.2), the service load stresses and the magnitude and 
Iocation of the resultant T of the tensile stresses at mid-span and support are deter

mined as follows (plus indicates compression and minus tension): 

Mic.l-span 

Stress = eoeffieients from Fig. 2 X (w/b) 

Top stress = +1.07 X 111.1 = +119 psi 

Bottom stress = -1.31 X 111.1 = -146 psi 

Ten si le force T = coefficient ffom Fig. 4 X wL 

= 0.12 x 600 = 72kips 

Location ofT from bottom of girder = cocfficient from Fig. 5 XL 

= 0.06 X 30 = 1.8 ft 

Slrcss = welllcil'ltls lltlltl Plg . .1 x [w/IJJ 

Top stress =. -1.25 X 111.1 = -139 psi 

Bol Iom si res; = +9.32 X 111.1 = + 1036 psi 

Tcnsilt! force Y. = coefficicnt from F1~. 4 X wL 

= 0.23 X 600 = 13H kips 

Loc;1Jion ofT frolll bollonl of gi1dcJ = cudficicnt f¡oJ\1 I'ig. 5 X L 

= 0.33 X 30 = 9.9 fl 

Code 
Reference 
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Example 19.1-Design of Deep Flexura! Members 

Tilis dcsign example has bcen adapled from the PCA publication Design of Deep Gitders19.2 and modified in 
accordance with lhe ACI Codc and lhe Strenglh Design Melhod. The publication may be u sed directly lo 
dcsign dccp mcmhcrs hy thc Mtematc Dcsip.n rv!_ctlmd, or il may he u sed lo Iocalc thc tensilc rcsuli:llliS aiHI 
chn·k c·rnckin~ 11111kr lile Strcngtil!J,·sigll 1\kthúd. 

An interior span of a conlinuous dccp gi1<lcr i~ shown bclow. 

Widtil of Iw:un :utd s11pp011 hw = 15 in. 

Uniform loads: Livc load= 10 kips!fl, DcaJ load= 10 kipsffl 

f~ = 3000 psi 

r, = 40,000 psi 

Calculati6ns and Discussion 

l. Determine if dcep beam provisions apply 

!..D.. = 27 ;;:: 1.8 
h 15 

!..D.. For flexurc: < 2.5 ¡, 

en 
For shear: - < S 

d 

Dcsign for flcxurc ami shcar rn11st satisfy deep ueam provisions of 10.7 anJ 11.8. 

2. Design for Flexure 

a. Determine momcnl stresscs (al servicc loaJs). 

Code 
' 

Reference 

10.7.1 

11.8. 1 

10.7 
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Shear reinforccmcnt may be varied a long thc Jcngth of span ns for ordinary bcams:; howcvcr, a minimum arca of 
both vertical and horizontal reinforcement, Av and Avh• in accordancc with 11.8.9 and JI .8.1 O must be provided 
throughout the full span lcngth, irrespectivc of shear force conditions. Note that the spacing s of thc vertical 
shear rcinforcement Av must not excecd d/5 nor 18 in. (somewhat closer maximum spacing than that permiued 
for ordinary beams). Note also that the !Jorizontal shear rcinforcement Avh does not contribute to the shcar 
strength Y, for continuous deep members.' 

As for simply suppor1cd deep members, in continuous deep members, the shear strength Y 11 must not be tnken 
greater than: 

8${bwd 
e 

Yn = for _!1_ < 2 
d 

11.8.4 

% (10 + ~~) Jf{bwd 
e 

Vn = for 2 :; - 1
-
1 < 5 

d 

REFERENCES 

19.1 Tilt-Up Load-Bearing Wa/ls-A DesignA id, Portland Ccmcnt Association, Skokie, IL, EB074D, 1994, 
28 pp. A "column model" (a panel considercd hingcd a long loaded edges and free along vertical 
edges) is u sed to co'mpute load capacities of reinforced concrete tilt-up wall panels with both one and 
two layers of reinforcement that rest on continuous footings. An approximate but rational means of 
cvaluating the cffects of isolated footings and sustaincd loads on the capacity of thcse slender walls is 
included, as well as load-moment interaction charts and tables and design applications. 

19.2 Design of Deep Girders, Ponland Ccment Association, Skokic, !L. IS079D, JO pp. Presents analysis 
of deep girders according to el as tic theory of Franz Dischinger, including spccial studies and numcrical 
examples. Data and proccdures apply to design of decp wall-like members such as in bins, hoppers, 
and foundation walls. 

19.3 Chow, Li., Conway, H., and Wintcr, G., "SII·c"cs in Dccp llcams," 7i·tmsnctions, ASCE, Vol. 118, 
1953, pp. 686-708. 

19.4 Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New York, 1993. 
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Example 19.2 (cont'd) 

e 
For - 11 = 3.35: 

d 

Calculations and Discussion 

V11 = 3_ (10 + 3.35) -J4000 X 20 X~ = 484 kips 
3 1000 

<j¡V11 = 0.85(484) = 411 kips>352.5kips O.K. 

5. Detem1ine shc~r strength with minimum shc~r rcinforcement. 

Substituting rninimum A, and A,h into Eq. (11-30): 

= 0.85 [(0.029 X 43)- (0.001 X 12 X 12)] (20 X 60)/12 = 94 kips 

<jl(V, +V,,) = 92.5 + 94. = 186.5 kips < 352.5 kips N.G. 

6. Detenninc shcar strength <!>Ve using more complcx Eq. ( 1 1 -29) at critica! scction. 

At critica! scction: 

352.5 X 3 

352.5 X 3.58 
= 0.84 

3.5 - 2.5 M u = 3.5- (2.5 x 0.84) = 1 A < 2.5 
V11 d 

Pw = 
A, 

bwd 
= 

14.0 

20 X 43 
;:: 0.0!63 

v, = 1.4 [1.9.,J;Imi0 + 
250° C00163l] c2o x •13)/1ooo = 203 kips 

O.l\1 

q>V, = 0.85 (203) = i 73 kips 

Code 
Reference 

Eq. (11·27) 

11.8.9 

11.8.10 

11.8.7' 

Eq. (1-1-29) 

11.8.7 
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Examplc 19.2-Design of Deep Flexura! Members 

Detennine the required shear reinforcemcnt for the simply supportcd transfcr girdcr supporting thc single 
column shown bclow. Column loads: dca~. load= 200 kips, livc load= 250 kips. 

1'·4 .. 

/:JI 

fé = 4000 psi 

fy = 60,000 psi 48" 

6'-0'' 

~-----------1_2_'·0_" __________ ~J~,~··_4~"1 

Calculations and Discussion 

l. Determine if deep beam provisions apply. 

d ~ 48 · 5 = 43 in. 

!.D_= 
d 

J2 X 12 
= 3.35 < 5, dcep bcam provisions apply 

43 

2. Determine critica! section for shear (neglect unifonn dead load since it is small compared to 
the conccntrated !oads). 

0.5a = 0.5 X 6 = 3 ft < d = 3.58 ft 

3. Determine shcar strength without shcar rcinforccment. 

= 0.85 (2.J4000 X 20 X 43)11000 = 92.5 kips 

1 .4 (200) + 1 .7 (250) . . 

2 
= J52.5 k1ps > 92.5 k1ps N.G .. 

Sh~ar strcngth provid~d by concrete t!JV0 ¡:; not adcquatc to car;·y thc factorcd shcar force 

V,. 

4. Check maximum shear strcngth pcrmittcd. 

Code 

Reference 

11.8. 1 

11.8.5 

11.8.6 

Eq. {11-28) 

11.8.4 
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0.1510 
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1 
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· Uso somo st10or rolnforcornonlthroughout spon. 

S Sd/5 
S 18" 

1 r 1 
1 V 
1 

1 
.1 
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1 

/ 

_r¡-
'-....... 

Av= 0.0015bwS 

=cs2 s d/3 
S 18" 

' 

~See 12. 
anchara 

Av11 = 0.0025bws2 

10.6 for 
ge detaits 

-+~ 1 
r--~ Cnt1cat section for shear 

.. 
~ ) (concentrated load)' 

0.5a 

F(gure 19·6 Design Details for Simply Supported Deep Beams (In Id< 5) 

11.8.3 Continuous Deep Flexura! Members 

For shear design of continuous deep members, the design procedure is the same as for ordinary beams. The 
, maximum factored shear force V u is ca1cu1ated at the critica! section dcfined in 11.8.5. Thc factored shcar force 
V11 must not excecd thc ,,hcnr strcngth providcd by thc scction <Jl(Vc +V,), whcrc Ve may he computcd f~orn 

either the more complcx Eq. ( 11·5), oi tlic simplcr Eq. ( 11-3), V e= 2-JfJ bwd. Section 11.8.3 a1so specifies.that 

the design of continuous deep flexuralmcmbers mus! al so satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.1 O. Scction 11.8.4 sets 
an uppcr limit to V11 • Scctions 11.8.9 am111.8.10 spccify mínimum vertical and horizontal shc;>r rcinforccment, 
rcspcttivcly. 

Thc 111St stcp in thc dcsign is to chcckil" V., is Jcss than <jJVc. with V, cgual to 2.,j(bwd. 11" thc shcar strcngth 
providcd by thc concrete i.s not adcquate lo can y the ractored .shcar force Y u. calculatc 4JYs for mininntm shcar 
rcinforccment and add to <J>V e· Usmg thc mínimum shcar rcinl"orccmcnt of 11.8.9 (Av= 0.00 15bws), th'c shear 
strcngth Eq. ( 11-15) reduces to 

Y s = 0.001 5fybwd 

= 60 bwd for Grade 40 bars 

:::: 90 bwU for Graúc 60 bars 

Note that thc mínimum shcnr reinforcemcnt of 11.8.9 is grcntcr than thnt rcguired by Eq. ( 11-13). The shear 
strcngth \Vith minimum shcar rcinforccmcnt beco mes 

lf 1hc shcar sucngth wilh mi11imum shc;u· rcinl"orccmcnt is still not adcquatc, thc more complcx Eq. (11-5) can be 
u sed to calculnte a higher concrete shcar strength, or addi tional shear reinforccment Av m ay be ádded lo increasc 
thc shear strcngth of thc scction. Using Ec¡. ( 1 1-15), thc rcquired shenr rcinforcemcnt is: 

150 

"' '· 



increase the shear strength of the section. Shear rcinforccment rcquircd at thc critica! section must be providcd 
throughout the span in all cases (11.8.11). 

Ys_ 
bwd 

psi 

V:. =[3.5-(2.5){Mu1Vud)J;[1.9.jf +2500pw ~~Jbwd 
Plbtted for 3,000 psi concreto, slmplo span and unilorm load. 

400 6JI[ 

300 

200 

100 

~--~~~----~~~~~0 

2.5max./ 
In lirstlorm 

o ·n 
o ·o "' /) o ·o ü> 

.., ~o ·ol' ~ 
' ·Oo< 

2,[1{7 ¡ 
----------+------------

fld=5-

0.1 0.5 0.9 

Figure 19-5 Shear Strength of Simply Supported Deep Flexura/ Members 

For design convenience, the required arca of shear reinforcement Av and Avh in terms of the factored shcar force 
V 0 can be computed using Eq. (11-30) as follows: 

[

1 + !.n_l [ 11 - !.n_l Av d Avh d =- +--
S 12 S2 12 

Thc shcar strcngth V 11 = V e+ V 5 must not be takcn grcatcr than: 

e 
for _!!. < 2 

d 

v" = ~ (1o + ~) !fb d 3 d -y 'e w 
e 

for 2 :; --11 < 5 
d 

At thc uppcr limit of e,Jd = 5, V11 = 10-K bwd (thc snme ns for ordinary bcams). 

11.8.4 

11.8.4 

A strict reading of 11.8.8 wou1d appear to suggcst that no shcar reinforcemcnt is necded in a simp1y supportcd 

dccp bcam un1css V u cxcccds <jlVc, which may be as high as 4>(6~bwd). Howevcr, a decp bc;un without shcar 

reinforcement is not recommended. 1t wou1d be more nppropriute to conform with 11.8.9 nnd 11 .8.1 O for the 
dcsign nf !.imply supporlcd dccp bcams. · 

Dcsign dctails for simply supportcd dccp memycrs is illustratcd in l'ig. 19-6. 
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~"xample 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

tj¡(V, +V,) = 173 + 94 = 267 kips <,352.5 kips N.G. 

Greater than thc minimum shcar rcinforcement must be provided. 

7. Determine rcquircd shear rcinforcemcnt using Eg. (11·30). 

= ~ [] + ~] + ~[JI . ~] 
S 12 S2 12 

352.5 - 173 

0.85 X 60 X 43 
= 0.0819 in 2 /in. 

Use minimum horizontal rcinforcement: 

A,h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in .21ft 

s2 ~ ~ = 43 = 14.3 in. < 18 in. 
3 3 

Use 115 @ 12 in. (each facc), A," = 0.62 in.2/ft 

Avh __ 2x0.31 2 
= 0.0517 in. /in. 

'2 12 

Av (1 + 3.35) + O.OSI? (11 · 3.35). = 2 0.0819 in. /in. 
S 12 !2 

A 
Solving for _v = 0.1349 in2/in. 

. S 

A,= 0.1349 x 12 = 1.619m.'/ft 

5 :o; ~ = 
43 

= 8.6 in. < 18 in. 
S 5 

Use iiS @ 4 1/2 in. (cach facc), A, = 1.65 in 2/ft 

Altcrnativcly, dccteasc thc spacing of thc horizontal bars to 115 @ 9 in. (cach facc), 

Avh __ .2x0.31 2 
_-.........:.__ = O.OC,H9 111. /in. 

s2 9 

Av lr 1 + ·.us) + 0 _06R9 (_1 1 .: J 35 ¡ = 
·' . 12 \. 12 ) 

o 
OOXI~ in.- !in. 

Code 
Reference 

11.8.8 

Eq. (11·30) 

11.8.10 

Eq. (11·30) 

·: 
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Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

<)J (V,+ V,) = 173 + 94 = 267 kips <,352.5 kips N.G. 

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided. 

7. Determine rcquircd shear reinforcemcnt using Eq. (11-30). 

= Av el + Avh d 

[

¡ + ~: (JI-~] 

= 

S 12 -'2 12 

352.5- 173 

0.85 X 60 X 43 
= 0.0819 in?/in. 

Use minimum horizontal reinforcement: 

A,h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft 

s2 ~ ~ = 
43 

= 14.3 in.< !Sin. 
3 3 

Use 115 @ 12 in. (cach face), A,h = 0.62 in2 /ft 

Avh = 2x0.3l 2 = 0.0517 in. /in. 
-'2 12 

Av (
1 + 3·

35
) + 0.0517 (

11
-

3
·
35

). = 0.0819 in 2 /in. 
S J2 12 

A 
Solving for _v = 0.1349 in.2/in. 

S 

A, = 0.1349 x 12 = 1.619 111.2/ft 

s ~ ~ = 43 = 8.6 in. < 18 in. 
5 5 

Use 115 @ 4 1/2 in. (cach facc), A, = 1.65 in 2 /ft 

Altcrnativcly, dccrcasc thc spacing of thc horizontal !J;¡rs to 115 @ 9 in. (cach face), 

Avh __ .2x(UI · 2 
= O.OúH9 in. 1 in. 

'2 9 

Av (1 +3.35)·•0.0',o, 9 (11-3.35) __ 2 
r '" O.ORI9in. /in. 

S · 12 12 

Cede 
Reference 

11.8.8 

Eq. (11-30) 

11.8.10 

Eq. (11-30) 
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Example 19.2 (;;ont'd) Calculations and Discussion 

Av 
Solving for- = 0.1048 in.'iin. 

S 

A,. = 0.1048 X 12 = 1.257 in. 2/ft 

Use 115 (•l (,in. (cach facc), /\, = 1.24 in.'IJ't O. K. 

S. Check shear strength providcd using 115@ 9 in. (cach face) for horizontal nnd 115 @ 6 in. 
(cach foce) for vcrticol shcar rcinforcemcnt. 

Code 
Referencc 

Y, = ¡~ [] + 
7
i¡j-l + Avh []]- -t]] fyd 

s J_ s2 12 Er¡.(11·30) 

<j>Y, = 0.85 (210.1) = In.c. kips 

'). Bnth horizontal and vcrti,·al shcar rcinfmccmt·nt rcquin:cl at thc critica\ scction mnst he 
providcd thronghoul thc sp;m. Scc reinron.:cmcul dctai\s bclnw. 

Use 115 @ l) in. (cach facc) for hmizontal aml/15 fi" (, in. (cach facc) for vcllic:d shcar 
rci 11 rorcen1en t. 

Note: Thc m a in ncxural rcinforccment must be anchorcd to dcvclop the spccificd yicld 
strcngth fy in tensino at thc fa ce of thc Sllpport. 

20" 
r¡ -. n 

9-1111-'-.. ~ . i 
tLJ _L 

~(l" 

. 

-
-

~115@9" H ~T 

1 

~ 115@6" 
1 

1 

----ir-- +'-
~u~ ____ _:_:12::.....:'-o:....." ____ Jl·:~:-~ 

- Rcinlorccmcnt Detaols 

11.8.11 

12.10.6 
12.11.4 
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11 1 11 11 rll 1 11 1 11 ~ 

Top Loading· 

p 

t0"F\ } 
Side Loading 

'Only lop loading is 
permllted under 
Socllon 11.8. 

Figure 19-4 Loading of Deep Flexura/ Members 

Different shear design procedures are prescribcd for simply supported and continuous deep ncxural members. 
Design of simply supportcd members for shcar must be based on the special provisions of 11.8. Dcsign of 
continuous members for shcar must be bascd on the regular bcam design procedures of 11.1 through 11.5 as well 
as 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.1 O. Al so, whcn loads are applicd through the sidcs or bottom of the member, simply 

supported or continuous, the shear design provisions of 11.1 through 11.5 must be uscd. 

11.8.2 Slmply Supported Deep Flexura! Members 

For shear design of simply supportcd deep mcmbcrs, thc mnximum factorcd shear force V 11 is calculatcd nt a 
dist:mcc from thc fncc of thc support dcl'incd as 0.15 times thc clear span for unifonnly loadcd bc:nns or 0.50 
times thc shear span a (distance betwcen conccntrated load and face of support) for beams with concentrated 
loads, .but in no case greater than d from the face of the support (11.8.5). 

Thc fnctored shear force V u must not excccd the shcar strcngth <j> V n = <jl(Ve + V,), where V e is the shear st¡ength 
provided by the concrete and V 5 is the shcar strength provided by the shear reinforcement, both horizontal and 
vertical. Ve may be computed from either the more complex Eq. (11-29), which takcs into account the effects of 
the tensile reinforcement and MufVud al the critica! section, or may be detennined from the simplcr Eq. ( 11-28), 

Ve= 2~bwd. Equation (11-29) is illustratcd in Fig. 19-5. 

Thc first step in thc dcsign is to check ifVu is less than <PVe, with Ve egua! to 2~bwd. lf thc shear strcngth 

provided by thc concrete rs not adequatc to carry the factorcd shear force V u. calculatc <j>V5 for minimum shear 

reinforcement and add to <j> Ve. Using thc minimum shcar rcinforccment rcquirements of 11.8.9 (Av= 0.00 15bws) 

and 11.8.1 O (Avh = 0.0025l>ws2), shear strength Eq. ( 11-30) reduces to 

V 5 = (0.029d- 0.001 C.,) bwfyf12 

Substituting V e from Eq. ( 11-23) nnd V 5 from abo ve, !he shcar slrcngth wilh minimum shcar reinforccmcnt 
beco mes 

lf shcar strcngth wrth minimum shcar rcinforccmcnt i; stiÍI not adcquatc, thc more complcx Eq. (11-29) can be 

u sed to calculatc a highcr concrete shear strcngth, or additional shcar rcinforccment Av and Avh rnay be added to 
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depth and compressive stresses may be as high as 14 times those indicated by linear strain and stress distribu
tion.19.2 In these cases, reinforcing dctails reguire spccial consideration. lf service load compressivc stresscs 

'proach about 0.45f~, it may be necessary to treat the comprcssion arca as an axially loaded mcmbcr, using 

.ierally tied reinforcement to carry the compressive forces as thc moment strength is approached. 

liJa .. 4 

1/h • 2 

1/h • 1 

1/h < 1 

HtHHHHHH 

t 
h • 1/2 

b-_:o::·'~hí::::Ek~--.ml--1 

1 

¡:_, ___ ~ 
ft • 0.42 wlb 

l 4 / 1 • 1.6 wlb 

k-1---~ 

' 

c-fr-r 
-0.4 wlb 

- >0.621 
<0.76/ 

h > 1 

Ftgurc 19-3 Ois/nbu/ion of Flexura/ Stresses in /--lomogencous Simp/y Suppor1ed Beams (Rol. 19..1) 

11.8 SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS 

The spccial shcar s1reng1h provisions for dccp Dcxuralmcmhcrs apply only lo mcmbcrs having a clcar-sp;m-to

effcctivc-deplh ratio ( t 11 /d) lcss lhan 5. Thc dccp tllcmbcrs musl he loadcd al lhc top facc as shown in Fig. 1 '). 

)ince the principal tensile forces in dccp mcmbcrs are primarily horizomal (vertical cracking), honzomal 
. ·"ar reinforcement is effcctive in resisting the tensile forces. Tmss bars are, therefore, not recommended as 

· shcar rr:inforc:cmcnt in dccp mcmbcr~. 

... ~ 

))./ .:r 
; •... 

-l.l<, 

'1 
l~ 
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Lateral buckling in a vertical dircction (Fig. 19-2), particular! y near conccntrated loads and at supports, can be 

checked by the moment magnifier method for columns, or by numerical or energy mcthods. A simplified 
procedmc for wa\1-\ikc beams (tilt-up pancls) is provided in Rcfcrence 19.1. If thc hcight-lo-thickncss ratio of 
a member is limited lo 25, buckling should no! be a problcm. 

Figure 19-2 Lateral Bucklmg of Deep Flexura/ Members 

The dcsign of continuous deep flcxuml membcrs for shear strength must be based on thc regular beum design 
proccdurcs of 11.1 through 11.5 with 11.8.5 substitutcd for 11.1.3, and must al so satisfy thc provisions of 1\.8.4, 
11.8.9 and 11.8.1 O. Thc spccia1 shcar strcngth provisions of 11.8 are in tended to app1y only to simp1y supportcd 
deep beams. Reccnttcsts of continuous deep bcams ha ve indicated thatthe spccial shcar provisions of 11.8 are 

· inadcqunte for continuous mcmbcrs.. Scction 11.8.3 dirccts thc cnginccr to base shcar strength or continuous 

mcmbciS on thc dcsign provisions ol' 11.1 through 11.5. Scction 11.8 is busically 1imitcd to simply 'upportcd 
deep bcams. 

10.7 DEEP FLEXURAL MEMBERS 

Thc cbdc rcquitcs that "non1inc:u di,tribution ol' strain" be takcn in lo account in 1'1cxura1 dcsign ol' clccp mcm
l""'· Thc cl:"tic :malyscs by Dischinger a1111 olhc!S (Rel's. 19.2-19.4) ha ve shown thatthc shape uf liJe elastic 
stress curve can be quite dilfcrent from thc linear di sil ibution usual! y assumed. At midspan, thc ncuttal axis 
moves away from thc loadcd facc of the membcr as thc span-to-depth ratio decreases (scc Fig. 1 9-3). O ver the 
supports, thc resultan! elastic !ensile f01ccs can be withi11 athird uf !he mcmbcr dcpth fromthc top fibcr. 

Nonlinear distribution of strains ancl stresscs assumcs an uncrackcd, homogeneous eross-scction and, thcrefore, 
clocs not apply to clesign al the ultimatc momcnt strength (nominal momcnt strength M 11 for dcsign), since 
ct~cking usuíllly occurs befare thc mo1ncnt st1cngth call be cJcvclopcU. This woultl imply tllat thc tcnsilc rcin
rorccmcnt 1cquircd to dcvelop thc momcnt strcngth M11 could b~; placcd near thc extreme tcnsilc fibcr as is 

customar)' for ordinary ncxural mcmbcrs. Rcfercncc 19.3, !Jowcvcr, rccomrncnd~ that tcnsilc rcinforccmcnt be 
clis!!ibutcd throughout thc !ensile :u ca ami ccntcrcd al or ncar thc rcsultant ofthc tcnsilc forccs, so that, whcn 

cr;tcking occurs, thc~t: will not be a :-;uddcn ~hirt in tllc loc;ttion or thc rcsultant tcn.•·iilc force. Both mcthods of 

sizing and plaeing rcinforccmcnt are illustratcd in Examplc ! 9.1 :uul it is JcJ't to the judgmcnt of thc dcsigner to 
choose the more appropriate mcthod. 

Dcvelopmcnt of llorizontaltensilc tcinfotceuJent in singlc-spau simply-supported dcc¡l mcmbcrs requircs spe
cta! considct;\t!on. S mee tllOmcnts inctcasc taptd!y f¡om zcro al thc f'acc of thc supporl, lhc rc1hfotccmcnt m ay 
not ha ve sufficient :mellorage lcngth lo Jevclop thc rcqt11rcd moment.strcngth ncar thc supp01t. Tcnst!c bars m ay 
be anchored by clevelormcnt length (rf availablc), 'tand:ml hooks, or by spccial anchorage de vices. 

The most radtcal depatturc ftom a linear strain :md stress d<Stribution is in compression arcas al or ucar supports 
of continuous membcrs Cornprcssivc forces may be conrincd to th¡; botlom 5 or 10 pcrccnl of thc mcmbcr 157 
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Deep Flexural Members 

UPDATE FOR THE '95 CODE 

Two new scctions, 12.11.4 and 12.12.4, ha ve becn addcd which affectthe reinforcement detailing of deep flex
ura! membcrs. Thc new sections require thal· at mtcrior suppo1ts of dcep l"lcxural members, posit•ve moment 
tension reinforccment and ncgative momcnt tension rcinforcemcnt shall be continuous with that of adjacent 
spans to develop proper anchorage. 

GENERAL CONSIDERATIONS 

The code gives two definitions for "deep" members. For flexure, mcmbers with overall depth-to-clear-span 
ratios grcatcr than 2/5 for continuous spans or 4/5 for simple spans are defined as "deep" (l 0.7 .1 ). For shear, a 
"deep" member is one with an effective depth-to-span ratio of l/5 or greater (11.8.1). 

N cific provi"sions for dcsigning dcep members for flexurc are found in thc code, but such members must be 
des•gned "taking i11to ¿¡ccount non linear distribution of strain and latcial buckling" ( 1 O. 7.1 ). Appropriate rcfcr
ences for thc design of deep beams for flexurc are givcn in thc Commcntary nml at the end of Pan 19. 

lnformation on lateral buckling is more difficuli to find. l'nrtunatcly, most walls ami bcams receivc lateral 
support from supportcd floor or roof members, so J¡¡tcr¿¡J buckling of thc comprcssion ll<Jnge is mrely a problcm 
(see Fig. J 9-1 (a)). Some form of lateral support is required at intervals not exceeding 50 times th'e least width of 
the compression flange (1 0.4.1 ), e ven if the membcr is free-standing (sec Fig. 19-1 (b)). For free-standing walls, 
a lateral stability check should be madc andan adcquatc margin of saf~ty ngainst lateral buckling providcd. As 
shown in Fig. 19-1 (e), lateral bracing can also be achicved by providing flangcs. 

-~ 

(a) lateral bracing 
by rool or lloor 

(b) mínimum latcrGI . 
.. bracing 
·' 

(e) lalcral bracing 
by llanges 

Figure 19-1 La lera/ Support for Deep Flexura/ Members 

,. ,, 
s-1 .. 

:, -~1 

. 
• 

' ~ ,. 
,'fl 
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Example 23.4 (cont'd) Calculations and Discussion 

Use 2-114 @ 1 <\ in. 
. ... 

4. Determine ve; tic~li shcar rcinrorccmL'Ilt.~: · 

¡1 11 = 0.00:'.' + 0.5 (2.5 - hw) (PiL - 0.002.'i) 
fw 

== 0.002.S + 0.~ (2.S - \.)) (0.00.\(1- 0.0025) 

·- 0.00.11 

!Vla;...imum sp:tctng 

rf~v = R x
1 

12 = ']l in 

= llh = 3 x 8 = 24.0 in. 

1 S.O in. (govcrns) 

Use 2-114 @ 1 ,¡ in. 

5. Dcsign for ncxurc. 

111 11 = V11 hw = 20() X \2 = 2400 fl-kips 

Using Tablc 10-1: 

M, 141lll x 12 
-- -:) == . -- ----- ---., 
•1>1,:\>d" 0.'1 X .1 X X X 7(>.0" 

- 0.22<> 1 

,, IH'l\' d::: o.sr \\' ::: O.X >< ()(l::: 7ú.B in. 

l:t \:tq•,cr v;lltH' l'r d \'tlu\d hL'tl,\l'd irth-t~·ttJJittcd hy a str:tittt·otllp;ltihility :lllalysi.o.;) 

= 
0.21>9 >: _\ >: S X 7ú.K 

(,IJ 

~ 11<1 ú>l H" 1-1 

trr) J:l" V / 

Code 
n~rcrcnr:c 

!~r¡ (11-.)1) 

11.10.9.5 

11.101 
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Exomplc 23.4 (cont'd) Calculotions and Discussion 

96 (1.25 .J3óOo + 0)]·(8 x 76.8) = 
96 - 48 1000 

SIH.:ar JcJn!'oJCClllL:Ill llHJ\t ht.: p1ovidcd in acco1dancL: with 11.1 O.IJ. 

3. DL:t~,;r mi m; n.:quin.:ú horizontal shcar rcinft~·ccmcnt. 

= 
2 

1 :!00 - (O.K.'i X 1 04) 1 
0.02K.'i = = 

O.K.'i X (¡() X 76.R 

2 X O. 1 1 
7.7 in. Fo1 2-/IJ: '2 = = 

0.0285 

2 X 0.20 
14.0 in. 2-114: '2 = = 

0.0285 

2 X 0.31 ~ l S. 
2-115: '2 = = ~ . 111. 

0.0285 

Try 2-114 0 1 14 in. 

= 
2 X 0.20 

= 0.00:1() > 0.0025 O.K. 
H X 1 ti 

-- = --- = 19.2 111. 

J

ew 8xl2-. 

5 5 

= :ll1 = J X B = 24 O 111. ll X.O in. (gnvc1n;) 

23·19 

104 kips (govcrns) 

Codc 
Refcrcncc 

11.10./J 

11.10.9.1 

Eq. (11-1} 

Eq. {11-2) 

Eq. (11-33) 

11.10.9.2 

11.10.9.3 

¡e¡ 
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Example 23.4-Shear Design of Wall 

Determine thc shc:1r ami flexura! rcinforccm~nt for thc wali shnwn. 

h = S in. 
f~ = JOOO psi 

fy = 60,000 psi 

f -o· 
, V., ~ 200k ~---~ -. --i 

- l. 
Crit!c~l 

:,t'chon-¡ hw= 12 

___ .,L_ 

f711TTTTTTTTTTmrrm 

Calculations and Discussion 

l. Chcch. tlwxitmun shc:tr strength JK'tlllitted. 

:S O.~.'i x 1 O .J][~)() x X (ll.X x %)/IIJIJO = 2X(> kips > 200 kips O.K. 

Critic:d scction ror shec1r: 

h\\' 

2 

"' 

= 

= 

S 

2 

12 

2 

·1 ft ( )~\l\'l'IIIS) 

~ (Í fl 

= 3.3 -büüll (8) (76.8) +o = 

I"(I .. ~.~Jr,: 1 W'N.,J 
( \V 11 

l· ------------ lid 
rv1ll f w 

23-1 R 

Cocle 
Reference 

11.10.3 

11.10.4 

11.10.7 

Eq.{l1-31) 

re¡(//·.!?) 
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Exarnplc 23.3 (cont'd) Calculations and Discussion 

Jk;uin¡;capacily = <l>(ll.o5(i\ 1 ) = 0.70(0.H5 x4 x52.5)"' 125hi¡">6Jhi¡" U.K. 
'd· . 

4. Calculate design strength or wall. 

El'i'cctivc horiwntallcngth nf wall per Ice rcactinn = {: 
+ .J (7 .. ~) = J7 in_. (!!<lVl'lllS) 

x 12 = 'J(> in. 

= 0.55 X 0.70 X 4 (37 X 7.5) [1 (
0.8 X 15 X 12)

2
] 

32 X 7.5 

= 2'1:\kips>(>Jkips U.K. 

The 7 5-nl. wall is adequate, with sulficicnt margin i(>r p<>ssihlc cl'kl'l nr load eccelllricity. 

5. Uctc.nllinc. ~ingl~.; layc.r ol' rcinfun.:cmt.:nl. 

Basetl nn 1-ft width of wall and Grade 60 rcinforccmcnl (115 and smallcr): 

Vc11icali\, = 0.0012 x 12'x 7.5=0.108in.2/J't 

Horizontal A, = 0.0020 x 12 x 7.5 = 0.180 in2fft 

{
3h = 3 X 7.5 = 

Spacing = . 
18 m. (govems) 

22.5 in. 

Vertical A,: use 114 @ 18 in. on ccnter (As= 0.13 in.2/[[) 

Horizontal A,: use 114 @ 12 in. on ccntcr (A,= 0.20 in 2 /ft) 

Dcsign ait.b such as Fig. 23-6m ay be uset.lto sclcct rcinforccment dircctly. 

Code 

Rcferencc 

1•1.2A 

Eq. (14-1) 

,. 

14.3.2 

14.3.3 

14.3.5 
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Example 23.3-Design of Bearing Wall by Empirical Design Method (14.5) 

/\concrete bc;IJ ing wall suppnrts a fluor systcm of prcc..:ast single tccs spaccd at R ft on ccntcrs Thc sll'lll nr r:•· 
lec scc.:lion is R in. wid~,;. TI u.: Ices ha ve full hco1ring 011 lhc wall. Thc llcight of wall is 1) 1"1, ami lhc wal. 
considcred lotc¡;1lly reslraincd altop. Dcsign of thc woll is rc~uircd. -· . 

l'lc1or hcam rcacll\liJS: dcad load = 2X kips 

livc load= 14 kips 

r: = ,1ooo psi 

fy = 60,000 psi 
Neglecc self-weight of wall 

,J:t 

1 1 

Calculations and Discussion 

Thc general dcsign!'rnrcdurc i.s to "'lec! a IIial wall thickncss h. thcn check thc tri al wall for tlw 
appltcd lo;¡ding conditions. 

1. SGlcct erial woll thickncss h. 

-r\1 
!J > hui no! le:-;" than 11 in. 

2.'i 

15 X 12 
> ·· 7 .. ~ in. 

25 

Tri' h = 7 .. 'i i11. 

C;l !culatc r~lCIOI cd JoacJi ng. 

= 1.4(28)+1.7(1-l) 

= :19.2 + 2.1.~ = r •. l kips 

l.o.Hkd ;m_:;¡ 1\1 

Code 
Reference 

11.:..3.1 

Í:l¡. (.'1·1} 

10.17 

¡ 
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Example 23.2 (corit'd) 

Tabla 23·2 UJád Capac[ty Cooff¡cients of Till·up Concrete Wa/ls 

Table A6. Load Capucity Cocfficicnls of Tilt-up Concrete Walls • 
(h = G'h" ( 1 b5 rrun) ;UJd ''· J,¡, ~ 30 or 45 psi ( 1 Jl or 2 2 kN/m·'}) 

------

!..~'--;;-~~~~:-~~~~~~~,~~~! 11 111 111 ·-:¡¡·' 
" 

1 f,() pr:l (:'tl(J() \-;q/111 ') 
1 

11·· 

·'"''"'' .,_ 1 - . ¡¡--¡ 1 
1 ·1000 p:.t (;'11 Ml'.1) " '"'". ~ ·. ¡¡·' __ :.::: r '• 

1 

. 
' 1'./·f·- (t.:oell.)h/tl, 

J. .. LO k_,¡ (•100 M\'.L) 
1 '1-

,, -1 11-IIITI 
.. 

: .... , .... , 
--·. . ----. - - -- ---------------- ---- --- ------------------ ------

l:nd ,,,t.¡,= 30 psl'(-1 A kN/m') "..'" ~~ 1¡J4• = 45 psi (2.2 kN/m') U.J!t {[9 

,\ ' 100 ur;c:cnlnclty, Sinnrlornn:;:; ratiO, J..r .. /1' ·..:: cocll 1 Slendorncss mtio. U.JII :;; cocll t 
JI;. 

" '( /¡ 
,., - :. 0.001 -- --- ... - ------ -- ----- ----- .. e 0.001 

' lll. (rnrn) 20 30 ~o 50 20 :JO 40 50 

1.00 (25) 0.468 0.316 0.035 - 49 0.438 0.110 - - 39 
------- --- ----

0.15 3.25 (85) 0.079 0.011 - - 39 0.067 - - - 29 

6.75 (170) 0.016 0.005 - - 39 0.014 - - - 29 

1.00 (25) 0.468 0.316 0.151 0.030 .. 0.438 0.301 0.065 - 49 

0.25 3.25 (85) 0.101 0.026 0.006 - 49 0.092 0.016 - - 39 

6.75 (170) 0.024 0.014 0.004 - 49 0.023 0.009 - - 39. 

1.00 (25) 0.483 0.316 0.151 0.040 .. 0.453 0.301 0.070 0.010 .. 
o 50 3.25 (85) o. 121 0.046 0.016 0.004 .. o. 114 0.036 O .DIO 0.003 .. 

.. ---- .. ---- ·--- ---- ---- -
fi /~) ( 1 /0) f) 0•1 ~ o o:'ll O O 1:J o oo:1 .. 0.0<10 0.02<1 0.00!.} o.oo:? .. 
1 .00 (2G) OA!lB O 31G 0.151 0.050 .. 0.4GO 0.301 0.070 0.020 .. 

--·- ·- ---- ---··. - ----·- ------- -------- ------
o 15 J.25 (85) o. 141 O.OGG 0.0:!6 0.009 .. 0.137 0.056 0.021 O.UOG .. 

. . . ··-- ... -. .. . . -· --- -·'--- -·-··---- ···-·--·· .. -· -----
G.75 (170) 0.061 0.042 o 023 0.007 .. 0059 0.039 0.020 0.005 .. 

'ObscNc thc d1rccllon of ult1mato transversa loat:Js (ttJ and noto tho bondtng moments due to transversa loads are ádd1t1vo lo \hose 
causcd hy thc :l)ti<JIIoatJ:> (Scc. 2.4) A dash •nd1catcs lhilltho wall panal cannol sustam ¡:¡ny load. · 
"Wolls wllh :::.hmcJcHw:;s ruhos. UJ11. grcutcr !han 50 uro not ICCommcndcd. 
tTh1s colurnn g•ves thc value 10 thc slendcrness rallos nbove wtl1ch tho wull5 havo neghg•blo load·CL11ry1ng capuc1ty 

1 
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Example 23.2 (cont'd) 

TalJia 23·1 Lond Capnctly Coafftctcnts al Titt-tlp Concrete Walls 

Tílblc /\5. Lo:sd Capncity Coefficicnts of Tilt-up Concrete W<1lls • 
(h- li''·" (IGSmm) .ltld,¡ f,f,-Oor I!Jp:..;l (0010 7 kN/m,.)) .. -

··---- ---- - ------ --¡-----
[_" ~ G'li' ( 1 G5 mrn) 

!r. 
,. 

1 1 1 1 1 1 1 11 
150 pcl (2,100 kofm ') ~E----

·- • cqu.11 

" = ., 
' ': l.t{;l ' . f"I -1 ,; 4000 pSi (28 MI' o) ¡, .,/- hn"- __ • .. 

/' .. N~ = (COP.II ) ¡,1¡,/, 
1 ~ 60 ks1 (400 MPe) l. . 1 ;;- ¡, ...; 

.. ,TffTf, Scc;uon 
---,--

End •¡Job" O psi (0 kN/m')'' H.Jh @ "·-"'' ~ 15 psi (0. 7 kN/m') J.r ¡¡, ¡cy 

.·\ '< 100 ecr.entricily. Slcndcrncss ratio. l.r.Jl, = coofl.t Slenderness rat10, U.Jh = coefl.t 
1'::; 

" 
., ¡, ,·, 

1 

~ 0.001 ~ 0.001 
' in. (mm) 20 JO 40 50 20 30 40 50 

0.227 0.155 " 0.468 0.331 0.191 0.085 .. 
-·----· ----· ----- ·--- -----· 

0.010 ,0.013 " 0.087 0.021 0.005 - 49 __ 2~ ~~~) - ~~94 "":~ ()~;;-
~o 125) ¡0.498 o.:J47 

-:; (170) -¡o 018 o \)14 
----- ----- ----- ----- ---- -----
0.005 0.003 .. 0.017 0.009 0.003 - 49 

f--. 
~{) (25) 1 o 498 1 o :l47 0.227 0.155 " 0.468 0.331 0.191 0.090 " 

-- -- --· --- --- ----- ---
O 25 25 (AS) O 110 O 050 0.026 0.010 " 0.105 0.037 0.011 0.003 l " ~¡~¡¡;-l:ou:>~- ~(¡ ;,~:-· -- -- ------ -------- ---- ----- ---- - - -- .. ------

\I.Oill IJ liiJG " O.U2G 0.015 0.001; () ()()~ .. 
--- ---- -·::-·- . --- ---;:--

1.00 F1 ~l) o tl~lll o.: lt\1 

1 

() :J:) 1 o.1:;s 0.4113 o.:n1 0.1 1)1 \) lOO 
- -- .. -· ... --·--- ------ --- .. ------o 1,(1 :1 .,,. (l\:¡) f) l:)n () O!ifl o o:1-1 () ll~2: .. O.l:~tl 0.0!15 u.u;~~J 0.0 1 \ .. 

' . ,) 

ti /:¡ ¡1 ,"\)) () \).\! l \1 o:\·1 ll o: 'O o 01:' .. () 0·1 ~) ().{):'!) () () l'i () ()()') .. 
----- ... . ·• ---· .... .. ... - .. ---- ----

1 ()(l ¡:'~>) l 0.4!JII 11.::-17 () ~27 O. IS!J .. 0.~90 0.331 0.191 O. 11 O .. 
---. 

1i¡i,¡ · ¡j 1 ·11~ on:• 
. ···-· .. . .. _ .... ..... .. .. -·----

o i'!i 3.~~:) () 0·1:' 0.0n1 .. 0.1'12 0.07:1 o o:J:, (} () ¡r¡ .. 
. -- . .. __ .. ____ -- ----- ·----· . - . ------

G i :·, (1 i\1) \J \IG'l O.ü•1G \1.0:11\ o 010 .. ü.OG5 0.044 0.020 O O 1 G .. 
L___ -· ---- -·- -·- --- ------ . -. 

' 
'Observe the d1recllon ol u'''matc tr~msvcrse loads (q..) and note the bending moments cJue to transversa loads <'\fP. ndd1t1ve to \hose 
caused by the ax1alloads (Sec. 2.4) A dasl1 1nd1C<1\es that thc wall panel cannot sustain any load . 
.. Walls \',tlh slcndcrness roltms. tr_/1,, grcatcr tllan 50 ~re not rr.cornmcndcd 
tT11:.· CQillllHI g1vcs \he v.~i1hJ lo Ult' siC'ndcrncss rti!JOS :-~llOVf' wlur.lltllc w;-~115 h:IVr. ncqhr¡1hlc lo:1d-cnrry1nc¡ r.nr:11 '''1 

; 
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Example 23.2-Design of Tilt-up Wall of Example 23.1 Using Design Aid EB074D 

l. Summary of faclorcd loads 

l."ad ca.\C 1: 1'., = 1 A ( 1.6) + 1.7,.(0.M) 
- 2.2+1.1 = J.lkips 

Load""'" 2: 1'11 = 0.75 (2.2 + 1.1) = 2.5 kips 
!Ju = 0.7.'i ( 1.7 X 20) = 25.5 psf 

Lo;¡J ca.sc :1: 1'11 = 0.'.! X 1 .ü = 1.4 kips 
q11 = 1.3 x 20 = 26.0 psf 

holll Ex. 23.1, <1> = O.o7 

2. Sclcct tria! scction 

Use samc tria! sections as in Examplc 23.1. 

¡, = r •. 5 in. 

Jl = [).()025 

kf., = 
¡, 

1.0 X 1(¡ X 12 

6.5. 
= 29.5 ~ 30 

3. Check 'lrcngth '"ing Ul074D tbign aid 

l.oad c;¡sc 1: J{cqnircd 1'11 1 1\> = 3.X kips. q 11 ./ t\> = ll 
Use 'lhblc /\5 (scc 'lhblc 23-1) rrom J:ll07•1U 

For [l = 0.0025, k{ 11 /h = 30, e= 6.75 in., all(l 

q u 1 tj> = O, cocffici¡;nt = 0.022 

Pn = 0.022 X 12 X 6.5 X 4 = 6.9 k1ps > 1'11 /tp O.K. 

Load case 2: Required P u 1 ¡p = 2.9 kips, q 11 1 ¡p = 29.3 psf, say 30 psf 

Use Table A6 (see Table 23-2) from EB0740 

For p = 0.0025, kC 11 /h = 30, e= 6.75 in., and 

q 11 1 tj> = 30 psf, cocfficicnl = 0.014 

Pn = 0.014 X 12 X 6.5 X 4 = 4.4 kips > 1'11 i<j> O.K. 

13y in~pccliun, thc; strcngth rcquircmcnts for loaU case 3 are satisficd. 

Thercrorc, lhe 6.5-in. wall rcinforccd with 114 @ 12 in. is adcqnalc foral! of lile 1oau com
binaltons inve~tigatcd. 

... .. 
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Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

.h = 0.9- 0·21', ;: 0.70 
"' 0.1 r~Ag 

0.2 X 4.5 
= 0.9-------

0. 1 X 4 X 12 X 6.5 
= 0.87 

·~· ~· •' 

Altllough sltgllt variations from 111¡" va!uc will occur for difTcrcnt load c;L'\C'S, this single 

valuc is considcrcd adcquntc. 

Determine m;tl!fli ricd tnomcnt M, ror ca eh load case. 

l_oad Pu /'v1u lld 13=0.869+ 99 xJ.06 p -26.5 Cm 
Case (kips) o.5Bd2 ~:1.o El e - - Úns = 

Pu 
"1.0 

(in.·k<ps) B n 1---

(lb·in. 2) (kips) 0.75Pe 

1 4.5 22.4 0.76 1.1 G 85 X 10° 22.8 1.36 

2 3.4 26.G 0.76 1.16 05 X 1QG 22.8 1.25 

3 2.2 19.7 1.00 1.37 72 X 106 19.3 1.18 

S. Check dcsign stn~ngtll vs. rl'quitcd strc11gth 

For eacil load case, lile rcc¡uircd nominal slrcnglil will be eompared lo lile dcsign slrenglh 
usin,: lhc load-nHllncnl inlcracl;on dia~ram in f'ig. 21-~(h). Tilc rcsulls are labulalcd hclow, 
iJ;¡scd On lile nHllllCnl ,<1\•.:nglhs for lhC givcn axiaJJoads. 

1 Lond Cnse Requircd Noniiii<JI Slrenglll Design Slrenglll 
Mn (in.-kips) 

P11 = f\,/1¡1 M,-~ Me/ •1• 

(kl[)S) (in.·kips) 

1 5.2 35.1 50.0 

2 :J.~l 3fl.3 ~s.o 

3 2.~ 2G.7 ~0.0 

Thc w~ll is :ldC'(}Il;¡tc with thc 11 11 @ 12 in. sincc thc d1.:sign sttcngth is grcatcr than tllc 

IL'~ltli!Cd llO!llill.li ~!lctl~~tll rur alltlnn~ ln;¡d ClSC"i. 

Code 
Refcrcncc 

Me= lin,Mu 

(in.·kips) 

305 

33.3 

23.2 

·'. 
' 
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Examplc 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

·-· .... ·· 

J!q. (1) 

.);· 

e 6.75 
= = 1.04 

. h 6.5 

(
Eclg) Thus, El = 0.1 -p-

Ec = 57,000 ..}4000 = 3.605 X 106 psi 

12 X (>..'íJ 

12 

4 . 
= 274.(, in. 

ll = O.<J + 0.5il} - 12p <! 1.0 

= 0.9 + o.5Pi - 12 (0.00256) 

= o.869 + o.5PJ 2 <! 1.0 

El= 
0.1 X 3.605 X 106 

X 274.6 

ll 
99 X 106 

= --,--- 1b-in2 
~ 

1) = e p (16 X 12)2 
X 1000 

26.5 k" = - "lflS 
p 

Cm= 1.0 for mcmbers with transversé 1oads between supports 

Calculate <P l"<lctor lúr 1argest 1', = 4.5 i< ips 

Code 
Rcference 

Eq. (10·10) 

Eq. (10·11) 

8.5.1 

9 3.2.2(b) 
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Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

h. Roof load in¡; pcr foot of wall 

.... 
dcad load = 50 x 20 (~) = 1 (JOO 11>/l't 

. 2.5 

livc load = 20 x 20 (~) = 640 lb/ft 
2.5 

wall c.kad load al lllid-hcight = 150 (H + 2) ( c;;~) = ~ 1:1 lh/J't 

Factored load combinations. 

Load case 1: u = 1 .40 + 1.7L 
P, = 1.4 ( J.(l + O.R 1) + 1.7 (0.64) 

= 3.4 + 1.1 = 4.5 kips 

M u = 1.4 ( 1.6 X Ú.75) + 1.7 (0.64 X 6.75) 

= 15. 1 + 7.3 = 22.4 in.-kips 

[l,¡ = 3A/4.5 = ll.7(1 

Cede 
Rcference 

Eq. (9-1) 

Load case 2: u ~ 0.75 ( 1.4D + 1 .7L + 1 .7W) Eq. (9-2) 

Pn 

M, 

JI,¡ 

Load case]: u 
p\1 
M., 

= 0.75 (3.4 + l. 1 + 0) 
= 2.(1 + O.H e· ·1.~ kips 
= 0.75[15.1 ·1 7.3 + 1.7 (0.02 X 1(12 X 12/H)] 
= 1 1.:1 + 5.5 1· 'l.X = 2(>,(, in.-kips 

= 2N:1.4 = 0.7(1 

= 0.90 + 1.3W 
= 0.9 (1.6 + O.XI) +O= 2.2 kips 
= 0 ') (1.6 X (J.7)) + J.3 (0.02 X 162 X 12/8) 
= 9.7 + 10.0 ~ 19.7 in.-kips 

flct = 2.'\1/2.'\1 = 1.0 

!'_(,_ = 1 .11 ( 1 (, " 1 '.') 

Eq. (9-3) 

1 O. 12 

Eq. (10-9) 
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Example 23.1-Design of Tilt-up Wall Panel by Chapter 10 (14.4) 

Design of the wall shown is requircd. The walls are spac~d at 40ft on center and restrained at the top cdge. The 
roof load is supported through 4 in. tce stems spaccd at 4 ft on center. 

' '"'. . 

Dcsign data: 

Roof dcad load = 50 psf 
Roof livc load = 20 I"f 
Wind load = 20 psf 

1 

11 

) 

Unsupportcd lcngth ofwall e u= 16ft 

'. 

1 

El'fcctivc length factor k= 1.0 (pinncd-pinned cnd condition) 

Concrete f~ = 4000 psi (wc = 150 pcf) 
Stecl fy = 60,000 psi 

Assumc non-sway condition. 

Calculations and Discussion 

l. Tria! wall sclection (dcsign for 1 ft wall scction) 

Try h = 6.5 in. with assumcd e= 6.75 in. 

Try 114 @ 12 in. (A5 = 0.20 in 21ft) 

p = !:.o. = 
bh 

0.20 

(12 X 6.5) 
= 0.00256 

2. a. EITcctivc walllcngth for roof rcaction 

(i) bcaring width + 4 (wall thickrless) = 4 + 4 (6.5) = 30 in. = 2.5 ft (govcrns) 

(ii) ct..:ntt..:r-to-ccntcr distt~ncc h~.:twccn stcms::: 4ft 

Code 
Reference 

14.2.4 
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p 
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h - 6.5" 
e/h• 0.5 

p - 0.0015 

l'c = 4000 psi 
fy = 60,000 pSI 

'! .. 

Cm~ 1.0 
13, ~ 0.5 
k ~ 1.0 
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L 
Limil lor Scct1on IO.ll 

(k~ 1.01 
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Figure 23-5 Oesign Chart for 6.5-in. Wa/1 
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0.0020 
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0.0012 
0.001 o 
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Wall Ti1tcknoss 11 (in.) 

Figuro 23-G Dcsign Aid for Wa/1 Reinforccnwnt 
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design aids to fit the rangc of conditions usually encountercd in practice. For examplc, strcngth intcraction 
dia¡!rams such as those plottcd in Fig. 23-4(a) ( p = 0.00 15) and Fig. 23-4(b) ( p = 0.0025) can be hclpful dcsign 
aids for ,,valu:ltion of wall strcngth. "Biow-ups" of the lowcr portions of thc strcngth intcraction diagrarns are 
shown for spccific walls (h = 6.5 in.). Load charts, such as the one shown in Fig. 23-5 can al so be dcvclopcd for 
spccific w:llls. Dcsi¡!n aids such as thc onc shown in Fig. 23-6 111ay facilitate sclcction of wall rcinforccmcnl. 
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0.2 
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OG 
_!1_ 
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l,'llll' 

p = 0.0015 
re = 4000 psi 
fy "" 60,000 psi 

~t/h•O.~ 

0<0 

--

p = 0.0025 
l'c = 4000 ¡1~1 

fy :r GO,OOO p~l 

-- t/h. o~ 

GO 

Pn, 
40 

kips 
20 

o ,_. 

M0 .1n. - klps 

(a) 

60 

40 
Pn, 

kips 
20 

o 

A 

-·,¡; . ~ '·1:'' ] 1 ··•·•-•- -~-~ h·G~· 
~ . . . . . .. . . : 

.~ b. 12:" 

p -
1
o.o02s 

1 

~ 
v 

l'c = •ooo psi 

!y = GO.OOO :r--""' 
L_~ --··· ----· 

;"1) •o GO no 100 

M 110 ln -klp!; 

(b) 

F1gure 23·4 Load Mamen/ lnterac/ion Dwgram for Wa/1 wi/11 (a) Reinforcement p = O. 0015, and 
(b) Remforcemeot p = 0.0025 

' 

rr.() 

Pn .. ·:-;tl'l'S"l'd w;t\b are lltil t..'P\'t'ICd sprcifically in Patl 21 .... Pll.!Stlt:Ssing of w;ills is ;u.lv;tJJCl!'.l'Cl\1~~ for ha11dling 
(prcc;lS( pancls) ami for inc!c.ascd huckling rl'Sistance. Fur design or ptcsltcsscd walls !he dcslgner should 

consult Rcf. 23.4. 
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2. Walls must con la in bo!h horizontul ano vertical reinforccmcnl. Thc arca of ho1 izonlal rcinfolcementmu>l 
no! be lcss !han 0.0025 times !he gross concrete arco, ano thal of the vertical reinforccmcnl nol lcss than 
0.0015 times !he gross concrete arca. Thcsc ratios muy be rcoucco lo 0.0020 ano 0.0012 respective! y, whcn 

115 or smaller bars havi.ng fy ~ 60,000 psi, or welded wirc fabric with W31 or 031 or smaller wires are used 
Jn walls greater !han 1 O in. thick (¡¡.xcep.l basemcnl walls) lhe reinforcemcnt in cach clirection mus! be placed 
in two laycrs (14.3). "·· 

3. Lcngth of walllo be consiocred as effcctivc for cach bcam reaclion mus! nol cxcceo ccntcr-to-ccntcr ois
lancc hctwecn rcaclions, nor width of hcaring plus 4h (14.2.4). 

4. The wall must be anchorcd to the floors orlo columns ano other stmctural elcmcms of the building ( 14.2.6). 

Note tho1t thc minimu1n wall rcinforccmcnt rcquired hy 14.3.2 docs not substantially incn.:ast.: thc strcngth or ~~ 
wallabove thal of a plain concrete wall. Thc mínimum wall rcinforccmcnl rcc¡oircd by 14.3 is providcd ¡Hima
rily for control of cracki1)g dnc lo shrinkagc ;nHitcmperal\n·c strcsses. 

With thc poblication uf AC! 318-83, !he cmpi1 ical wall dcsign Et¡. ( 14-1) was nmdificd lo rcl'lcct thc gencr.d 
range of eno conoitions encounlered in wall design, and lo allow for a wider range of ocsign applications. Thc 
wall slrcnglh cc¡ualion in prcvious codcs was bascd on !he assumption thalthc top and bottom cnds of thc wall 
are wstr;.JinL:d against lateral movcmcnt, and that rotation rcstrainl cxists at onc cnd, so asto havc an cffectiv!.! 

!ength factor bctwccn 0.8 ano 0.9. Axial load strength Yalucs coulo be unconservativc for pinncJ-pinned cnd 
conditions, which can exist in ccrtain walls, particular!y ofprccasttilt-up construction. Axial strength could a !so 
be uvcrc~ti1natcd whcn:. the top cnd uf thc wall is rrcc amlnot !Haced against translation. In thcsc t::lscs. it is 
llCtc~:-.ary to rdlct:t the p1opcr ciTcctivc len~th intht; dc:->igu cqllation. J~qu;uion ( 14-J) a\\uws thc liSC nrdilrL·r

Cill ciTcctiVt; lcngth f;H . .:Iors k to tH.Idrt;."s thi.'i situ:1liOil. Tht; valt1cs o!' k ha ve hccn spcciftcd in 1•1.5.2 for com· 

monly occurring wall en u conditions. Equation ( 14-1) will givc thc samc 1 cstlils as !he l ~77 Codc El¡. ( 14-1) for 
walls hraccd a¡jainsltranslation of hoth e1His a"'! wilh rca,onahle hase rcslraint against rotal ion. 

Rcasonabil:. ba:-.c 1cstraint ag;!inst rotation implics alladllncnt tu a meJlJl)l~r having a flexura! stiiTncss EII f_~ll 
!casi cquallo that ofthc wall. Sclcction ofthc propcr k for a panicularscl ofsu,,porl cnd condition., is lcftto thc 
judgiiH.!lll of thc l.!lll,;illCCJ', 

' 
Example 23.3 illustrates application of thc Empirical Dcsign Mcthod toa bcaring wall supponing prccast rloor 
beams. lt should be noted that the rcinforcement and mínimum thiekness rcquircments of 14.3 ond 14.5.3 may 
be waivco whcrc structural analysis shows ¡¡Jcc¡uale st1cnglh ano wall slability ( 14.2.7). This 1 cqu i1 cd conJit ion 

may be satisfice! by a design using thc stmctural plain concrete provisions in Chaptcr 22. 

11.1 o SPECIAL SHEAR PROVISIONS FOR WALLS 

For most·low-risc bt¿~dings, horizontal shcar forces acling in thc planc of walls are small, ano can usually be 
~cg.lcc.:t¡;d in dcsign.· 1ch i.n-planc forccs, howcvcr, bccon~c a.desi~n cm~sic.lcratio~l in major stnJcturcs whcre a 
!1m1tcd number of w ls rcs1stthc total latera! load, >Uch as llliugh-nsc buddmgs. Hcxural strcngth must a !so be 
considcrco when 1n-planc loo os are significan!. Examplc 23.4 illustrotcs in-pl;mc shear design of walls, includ
lng dcsign for rlc.xurtd S(!Cllgth. 

DESIGN SUMMARY 

·, A tria! procc.;durc for wa\1 dcsign is suggcstcd: first assumc ¡¡ wa\1 thicknc:-.s h anda rc.;inl'on.:cl\\cntT,\IIO p.thcn 

check thc lr1<d walll'01 lile applicd loading condnions. 

ll is not within thc seo pe of Part 23 to inc\udc tk~ign í.lids for a hroad range of w:dl anú load1ng conditJons. Tllc 
intcitl is to prc~cnt ¡;xamplc~ of tksign options and aitls. Thc dcsigner can, Wllh reasonable cl'fo¡ t, produce 
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only to walls of solid rectangular cross-section. Thc empírica! method is a simple design procedurc for thesc 
limited cases. rcquiring only a single strength calculation to determine the design axial load strcngth of a wall. 

Primary appl ication of the Empírica! Dcsign Method is for rclativcly short walls spanning vcrtically, ano subjcct 
to vertical loads only, such as those resulting from noor or roof reactions. Application bccome., extremcly 
limitcd when lateral loacls nccd to he considcrcd.,pec~.usc thc "effcctivc" load ccccntricity i's limitcd to h/6. 
\Val l.' not falling in Ibis category must be dcsigneo ás comprcssion members for axial load ano nexurc by thc 
provisions of Chaptcr 1 O ( 14.4). 

\V \len tlle ecccntnciiy e of the "dTcctive" load docs not cxc.:ccd h/ú, thc dcsign is perfonncc..l consiclering 1\, as <1 

conccnl1 ic load. Thc factorcd axial load P., must he lcss than thc design axial load strcngth <j>l',w computcd by 

Eq. (14-IJ: 

~ 0'1'1</lf~¡\~[1- (~-~)
2

] 
32h 

Eq. (14-1) 

Thc single strcngth cqnati<'" for <j>P11 w considcrs both load cccentricity ancl slendcrnc" cffccts. Thc cccclltricity 

l':ictm 0.5'1 was originally sclcctcd to give strcngths comp:irablc with those given by Chaptcr 1 O for 1ucmbcrs 
with a'ial load applied atan ccccntricity of h/6. Figure 23-3 shows typicalloacl-momcnt strcngth curves for 

S-: 10-. aud 12-in. wal!s with f~ = 4000 psi ;md fy = 60,000 psj23.3 Thc curves yicld ccccntricity factors (ratios 

l'r :-.llc!lgth umler ccccnli ic lo:H.ling tn that umkr conc.~.:ntl ic loading) ol" 0.5()2, 0.5úX, and 0.5()1 f'or thc H-. 10-, 

and 12-in. walls with '' ~ 11/(, :~nd p = O.OOI'i. 
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~ HU üí 
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A p--s. 
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>, ·Lt .. ".' . t -;',· 
~ -·..J 
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"' ,.~ •O oo· 
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·' 
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Moment strengt11, M11 , ft-l<ips 

Figure 2.7-3 Typ1ca/ Load-Mamen/ Strcngrf¡ Curves lar 8-, 10-, and 12-in. Wal/s 

Use of Eq ( 14-1) is furthc1 1 imitcd lo thc following dcsign conditions: 

\Y:!Il thid:nl'"" h nn1'l not he k:-..'- th,u1 1/2.') tinH . .:s t\11.: supportcd length or hcight, whichcvl:r 1s .<.,hortcr,· 

mlr les' til'"' -1 i11 ( 1-\ :' .1 1 ). Extc1 '"'. ba\l'l\lcnl walls-and foundation w;lils mus! be al lca.st 7-1/2 in. tlnck 
(14'1.3.2). 
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The ratio of EIIE,Ig is plotted as a fu[lction of cccentricity e/h for severa! valnes of Bd, with the reinforccmcnt 

ratio p conslilnl al 0.0015. Note thal CoJc lóq. ( 10-13) assumcs l.:l Lo be indcpcnJcnt or clh and appc;11, tu 

overcstimate wall stiffncss for higher load eccentricity. Por walls dcsigned by Chapter 1 O with slcnJcrncss 

evaluation by 10.11, Eq. (1) is rccommendcd in 1ieu ofGodc Eq. (10-13) fordetermining wall stiffness. Ex

amp1e 23. 1 i1lustrates application of ,).0.11-,using Eq. ( 1) for wall stiiTncss . 
. 't. .• -· 

0.4,.....--.,-------------, 

Po= 0.2 ----------

j10 = 0.6 --------
~d = 0.0 

0.2 -

0.1 

Eq. (1) 

Eq.(10-13) ------

0.0 '--. --L---'----"----'---' 
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 

e 
h 

Figure 23-2 Stiffness El of Walls 

: 

•· 

When wall slcnderncss· excceds the Jimit for application of thc approximatc slcndcrncss evaluation mcthod of 

10.11 (k e., /h 2 30), a more dctailcd t:valnation of wall slcndcrncss dkcts is rcquitcd, as dcfincd in 10.1 0.1. Thc 

slclltlcr load-hc;Jring coilcrctl! wall pancb t..:uncntly uscd i11 !-.OillC building sysh.:ms, especially in tilt-up wa\1 
constrnction, rall in this high slcndcrnt:ss ci1tcg01y. Thc more dctailcd slcndcrnt:xs an;tlysis shouiJ account lúr 

the inOucncc of variable wall stiffncss, thc cffccts of deflcctions on thc momcnts and forces, and thc cllccts of 
_load duration. Such an annlysis is prcscntcd in PCA dcsign aid EI3074D "/ii.J-11¡> Low/-!Jearill); \Val/s.'J·2 lt 

prt:scnts load capacitit:s of slcndcr wall pancls (20 S kf u /h S 50) with thicknc"cs varying rrom 5-1 /2to 9- 1/2 i11. 

and having single or doublc Jaycrs or rcinfmccmcnt. Tlw dcsign proccs., involvcs thc '"" of lo;td capacity 
coL:ITicH;nl tablc . ...,, wiHch are ·"implc to usc, rcquiring unly a minimum amount or calculalions. A ddaikd d¡;
scription of how thc dcsign tablcs wcrc dcvclopcd is incluucd in tht: publication. Example 23.2 illustratcs 
application of E13074D. 

14-5 EMPIRICAL DESJGN METHOD 

Tlw Empirical Jksign Mctlmd may be uscd fut tlcsi~u uf ln;ttl-hc;uin;; walls if thc rc"tltant of·;tll applical>k 

loads fa lis withtn thc middlc onc-third ofthc..wall thtckncss (ccccntricity t: $ Ji/6), and thc thickncss is ilt lciist tht: 

mínimum prcscribcd in 14.5.3. Nott: that in addition to any ecccntric axial loads, tht: e!Tcct of any lateral Joacls 

on. thl.! wall must b<...: includcd to ddcrmim.: th<.: "elfcctivc" ccccnlllcity of th~ resultanlload. Th12 mcthod ;1pplics 

'· 
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Shear forces must be considered in the design of walls. Scction 14.2.3 requircs the design for shear to be in 
accord:ulC'c. with 11.10. thc ~pecial shcar prnvisinns for walls. Thc rcq11ircd shcar rcinforccmcnt may cxcccd thc 

lllillillllllll wall rcinforccmcnt givcn in \tL). 

The pro,·isions of 15.8 spccifically address force transfer bctwcen a wull and footing, with 15.8.2.2 rcquiring a 
mininnnn anwunt of rcinforc~ment, not le" tha~t-Jhc·minimum vertical reinforcement given in 14.3.2, to be 
providcd across lhl' inlcrl"ace between a wall ;tll(l·¡, supporlitÍg rooting. 

14.4 WALLS DESlGNED AS COMPRESSION MEMBERS 

\Vhcre wall geometry and loading conditions do not satisfy the limitations of 14.5 (usually where lateral Joads 
are prescnl), walls must be dcsi~ncd as comprcssion membcrs by lhe slrength design provisions in Chaptcr 1 O 
ror nexurc: am.J ~lXia\\oads. rvtinillllllll I'CÍilrlliL'Cil1CIIt rcquii'CillCII(S of )4.3 app\y (O Walis dc:-.igncd by ~trcngth 
dcsign provisions of Chapter 1 O. Thc vertic;d wall reinforcement nced not be enclosed by lateral ties (as for 
columns) if the conditions of 14.3.6 are satisfied. Al! othcr code provisions for compression members apply to 

)·· 
walls designed by Chaptcr 1 O. · ·-

/1s with columns, thc design of walls is usu;dly difficult withoulthc use of dcsign aids. Wall dcsign is furlhcr 
cnnlplicatnl by lile J;,,·ttilal sl,·mil'rn<'ss is a wnsidcration in practically all cases. '1\vo mctilods fnr sicndcrncss 
~.-~Hisidcration :m.~ spl'ciriL·d inthe codt:. 1\ sl'cond-order:111alysis, which lakcs inlo account variable wall stiff. 

ncss, as well as the cfi"ccls of mcmbcr curvalure and lat"eral drift, duration of ihc loads, shrinkage ancl crecp, and 
intcrac1ion with thc suppmling roundation, is spccificd in 10.10.1. lnlicu ofthat proccdurc,thc approximatc 
c·valu:uiml ol" slendl'l"ill'~S cilccis jlll'scribed in 10.11 may be 11scd. 

11 i.s i mponanl lo notl' 1 hal h1s. ( 1 0-12) :11ui ( 1 (). 1 :1) for El in lile iipproximalc slcndcrncss n1cl hod wcre nol 
nri~·.in;\1!)' dt..~rivcd ror lllCIIlht'IS with :1 sing\t..~ \;¡ycr or reinforC~I\l~IJI. 

F\)r llll'lllhl'r." with ¡¡ singh; l<ly~r or rcinrtllf.:Cilll'lll, thc following expr~ssiun ror EJ has heen .o.,uggcstcd hy 
MacGrcnor'2J.I 

~ 

El = F;l¡!! (o.5 - *) 1\lg 
¿ 0.1 

p :;::; ratio of arca ur vcitical rcinrorccmcnt to gross concrete area· 

(1) 

F0r 1\Cl :11 S-95, lile dcl"inition uf lile crccp clkcl factor fld, includcd wilil Eqs. ( 1 0-12) ami ( 1 ().¡ :1) for El, now 
depcnds on thc latcr<ll sti!Tnc>S or lile struc1u1 c. Walis ha ve considcrilblc sliffness in their own pl;tncs. 1\Jdition
aliy, thcy are connectcd hy a roof and/of floor slah. The slntcture which is created by these walis, therefore, is 

laterally stiff, i.c., blcral sway is negligiblc. ¡\ccording lo 10.0, ~d for non-sway framcs is thc ratio of the 
max in"'"' factorcd "' ¡,,¡ dcad load lo lile total factored axial load. For consislency, the same sustaincd lo;¡d ratio 
sccms :~ppropri:~tc f,li lile U cxprcssions for walls in Eq.-(1). 

F1gur.o 23·2 silows lhc·comp.nisC>n of"!lcXln:li still"ncss(U) by Codc h¡. (10-1:1) ami Eq. (1) in ICllllS ofEclg. 

/ 
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23 

Walls 

UPDATE FOR THE '95 CODE 

The code change affecting the design of'walls is dueto the revisions in the slenderness provisions of 10.10 to 
10.13. Scction 14.4 makcs rcfcrcncc to thcsc rcviscd scctions. 

GENERAL CONSIDERATIONS 

Section 14.2.2 allows the designer two options in designing waiis: ( 1) waiis m ay be designed as compression 
members using the strength design provisions for flexure and axialloads of Chapter 1 O (Fig. 23-1 (a)) or (2) they 
m ay be designed by the Empirical Design Method of 14.5 (Fig. 23-1 (b)). The provisions of 14.2 and 14.3 apply 
to walls dcsigned by cither method. No minimum wall thickncsscs are prcscribed for walls dcsigncd as com-
pression members ( 14.4). •· 

h 
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h! 1 h! 1 
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! 1 ! 1 
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1 i 1 

h h 

(a) S8clion 14.4 (b) Section 14.5 

Figure 23-1 Design of Walls by ACI Code 

Note that thc Ernpirical Design Method applics to load bcaring walis, and only to waiis of sol id rectangular 
cross-ser.tion. Mínimum thicknesses are prescribed for wails dcsigned by this mcthod (14.5.3)." Load bearing 

'· walls of nonrcctangular cross-section, such.¡¡s ribbed wall panels, must be designed by the provisions in 14.4. 
Cantilevcr rctaining ;valls are designcd by thc flexura! dcsign provisions of.Chaptcr 10 (scc 14.1.2). 
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17.5 RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL 
EL CORTANTE HORIZONTAL EN MIEMBROS COMPUESTOS SUJETOS i\ FLE
XIÓN SE CUI3RE EN EL CAP 17 DEL CÓDIGQ. 
LAS FUERZAS DE CORT 1\NTE~HORIZONTAi'::' ACTÚAN S013RE LA SUPERFI
CIE DE UNIÓN ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS 
SUJETOS A FLEXIÓN. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS 
POR EL GRADIENTE DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES 
VERTICALES. EN LA SECCIÓN 17.5.I,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL 
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA 
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CÓDIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE 
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTÉ APUNTALADO O 
NO. 
LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE INVESTIGAR EN TODOS 
LOS MIEMBROS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35b¿.d ). EL D!SEÑs> SE DEBE 
HACER SEGUN Il.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU 
PERIOR, SE INCREMENTÓ DE o(24.5qp) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES 
ANTERIORES. 
EL LÍMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN 
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO 
MUN DE TODOS LOS CASOS ES QUE LA SUPERFICIE DE CONTACTO DEBE ES----
-TAR LIMPIA.Vnh < 5.6 b¡rd ,CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO SE DEJA 
INTENCIONALMENTE RUGOSA(17.5.2.1) O, CUANDO SE USA UN MÍNIMO DE CO
NECTORES (17.5.2.2). 
CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO ESTÉ INTENCIONALMENTE RUGOSA Y
SE PROPORCIONE EL REFUERZO MÍNIMO DE CONECTORES : 
Vnh < (18.2 + 0.6 p,f )tvl 
( 18.2 + 0.6 p f) < 35kg/cm2 

rv=Av/sb 

SI: V u> o(35)bd, EL DISEÑO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE 
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION Il.7.4 DEL CODIGO} 

>t 1.0, PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA 

~t 11.6, PARA SUPERFICIE USA 

LA SECCION I7.5.2.5, FUE INTRODUCIDA EN LA EDICION DE 1992,. DEFINE EL 
PERALTE EFECTIVO PARA DISEÑO POR CORTANTE HORIZONTAL COMO LA 
DISTANCIA DE LA FIBRA EXTREMA A COMPRESION AL CENTROIDE DEL 
ACERO A TENSION, O <Ul DEL PERALTE TOTA DE LA SECCION COMPUESTA. 
ESTO ACLARA LA DEFINICION DE d PARA SECCIONES COMPUESTAS, 
HACIÉNDOLO CONSISTENTE CON EL DISEÑO POR CORTANTE DEL RESTO DEL 
CODIGO. ESTA SECCIONES SIGNIFICATIVA PARA EL DISEÑO DE MIEMBROS 
!'ESFORZADOS EN LOS QUE EL PERALTE VARIA A LO LARGO DEL MIEM13RO. 
EL CODIGO TAMBIEN PRESENTA UN METODO ALTERNATIVO PARA EL DISEÑO 
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCIONI7.5.3. LA FUERZA CORTANTE 
HORIZONTAL QUE DEBE TRANSMITIRSE A TRAVES DE LA SUPERFICIE DE 
UNION DE LAS PARTES DEL ELEMENTO COMPUESTO SE TOMA COMO EL 256 
CAMBIO EN LA FUERZA DE TENSION O COMPRESION EN UN TRAMO DE VIGA 
CUANDO SE USA ESTE METODO. LOS LIMITES DE 17.5.2.1 A 17.5.3.1. SE APLICAN. 



SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION 17.5 .. 1.1TAMiliEN 
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA 
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISENO DE 
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETO Y ACERO. EL DESLIZAMIENTO 
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA 
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA 
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO .. EN 
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA. 
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUEÑO Y POR 
TANTO LA REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO ES LIMITADA.POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR 
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA 
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS 
COMPUESTOS DE CONCRETO. 

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL 

DE ACUERDO CON 1 7.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN 
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS 
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA 1 MUESTRA ALGUNOS DETALLES QUE 
HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA. 
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Wllf 1/('(//,\ fl/1'111/¡1'1 1 11'1/" 111/!f 1\ llf11111/ ll'dJ 11'111}1111 <'1111'1//, '/ /¡,· ¡ft'/ IL'o//1<11/ 11{ 

th¡•mclhod 1.1 11111/11/llrt,-n/ Wlll llw fllt•tflt 111111,\ 111111• /1/l'/lluolollo', 1111/fltllc'd 

"ilh thuH• ojllll' 1 Wll'IIIACI Cocll• 

Kcywurd,.: :.t!_!gto..:~.th.: llllcr!ut~; ó..L\Iallt~o~d\; htuldmg l'tH!c·\, ll.t,k \\1dlh 

am.l \p.Jr.:ing; rc:wiU/u.:J l'Uncu.:tc:; !<olu:ar \lrl·ugth: \lrth.:tur:JJ dc''~u. 

TI u: shcar dl''>it;n jlfCl\'i\ion..; or thc I{JIJ.') J\('1 C'odL' 1 1.'111!

ur ahuut -U c:tnpt~ical ~.:quatu1n .... ]t11 dillncnt typv-., cd 

e1s antl diffcrent typc.:s of loaUmg, ~ome ul whid1 ~~:e 

• .oled in Fig. l. In 1973. thc ACI-ASCE Shcar 

CommJttcc2 CXIHC..,..,cd tllc hupe that the'-C '\k..,i~n JC):!llla

tions for shcar strcngth t·an be integr~¡tcU. ~inlpllliL"J. a1tJ 

givcn a phystc<d !'ltgmficam.:e." A~ shown by thc grO\vlh 111 

lhe numbcr of ACI shear dcsign cquations (:.,ce Ftg. 2J. th~_· 

codc ha" not lllCI lhi" lk'>itahlc goal. lt '·" tlliL'IL'"Iin)..! to lltllt' 
tllat, ptior lo l1Jü.1, thc ¡\(_'J ..,he:u dc .... tgn p!Ot'l'lhllt' w.t' -.,u 
~implc that unly Jour cquatiun~ wca.: H:qutn:d. 

Mo\l or thc !-.hCar uc ... ign cqualiOll'> ¡;ivt:ll in hg. '¡ \\l'[,' 111· 

ltoduccd iJI eitlll'l thc 11J(¡\ ur 1971 cditiunol lhe /\( '1 ( 't~tk ' 1 

Tht:~c: Jcstgn cqualluns wc1c JcvclopcJ 111 thc pcriud Jullt~w

ing the 1955 air-furcc warchou~c shcar lailurc ... ~ anJ tcly on 
the tmd itional c<mccpt uf aJ<..Itng a couct etc comributitlll \ · .. 111 

thc \hcar rcinl'li!<.:Cnlcnlt'OIIlribulion ~~~ ~.:alculatL'd on thl' h,t...,¡.., 

of thc 45 .dcg trus.., eyu~uun. 

Sincc 1971 thcre h~s bccn an im~nsivc rcsc~1ch clf<Ht aiJIIl:'d 
at improving cJes1gn mcthutls for shcar { .... ce hf.! ) ). ThL' 1 c

..,carch ha"> '>ho~vn tktl. in g.cncral, tllL· anglc o! lncllllo~IHlll ul 
Lhe concrete cumprc<;sJo/l is not 45 cJcg. ami th;rt cqualiPm 
ba<;.l.!cJ un a \':uwblc anglc trus"i p10vidc a lllOIL' IL".IIÍ..,IIL' [1;~,...,,..., 

fo1 ..,l¡¡,;ar L.h.!'>tgn. In acJdit1o11, IL'\ts o!' IClldtHCl:d LllllL'Il'lL' p.IIJ· 

d\ \UbjcctcU lo pUJe "hL':l/(1 
1111p1o\'L'd thc undt'l''>l.llldlll¡.!, d thl' 

~1rcss-~·.trau1 charactc:ri ... tiL.., o! d1~1g_nn;dly uacJ..n! LOlll'lt'IL' 

L' .... lrc..,..,+..,lr:IÍII JcbtJon..,hip.., 111adc 11 ptl'-'\Íhk to dnt'hlJl 

ytlt':tl l!ltltlt·l. t:dil'd tlu.: lllothlít·d Ltllllfllt"."l'll IJ\'Itl 

tll.. . th:tt pto\'l'll !,_.Jp.thk· ol :JtL'lll.tklv plL'dltllll(~ '"' IC-

~f10il~l: OJ' fL'lll(UILL'd Clli\L'lct•: :-.UhJCl'lL'd :11 ,o.,J¡¡,;;u 

The objcctive of this papcr is to present briclly a '-'Ímplc. 
general shcnr Ucsign 11lt'th<ld ha..,eJ 011 thL· 1111 1dil icd nHIIIHL''-'· 

!-.ÍoniJL'Id thcory. Tlu:-.Jt'"l!!llll!l.:thod,IL'lt'Jlll) intltlduu·ll hy 

Collin~ :.md Mitchcll.7 ha'> bct.:n adupiL'd h) thc { Jnt.u io 
Highw~y Uritlge Dc~ign Codc.x thc: CanaJian Stancl.ud" A:-.
'>(ll'iation Com:rctc 1 k"i!!ll <.. ·,,tk-.

1

¡ ;:md ti1L' 1\.ASIII.t) I.RI·I> 
SIK'L'ÍfiL·ation~. 10 Tlt~.· rm·thu~l ¡.., MHIHII:u in.·d in 1 1:! 1 

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE 
Tl':-.1 :-. of lt' i nlorccd l'ut 'L'Il'lt' p. mds .... u h.i l'l kd lt 1 ¡ ,, n L' 'hl·: u 

{'-'l'L' Fig .. l) dt'llltllhll:tll'd tl\:11 l"\'L"II alln n:h l,.nt•.'. In•,• k 
~tiC~'>t."\ cxi ... l in tht· CUIIL'I't'IL' :mJthat the.'.t' '-'lll.>"•l'' l':lll ..,¡~. 

llÍIJCalltly iiicrC3SC t!JC ahilit)' of IJ:ÍllÍl)fl'Cd L'<~lll'lt'h.' 1\) 1~'"'1'1 

~hcar '>\rc~~cs. 

Crackc.d JcinforcL'd ·. tliH.:Tt'IL' uansulih lu.1d in a •cl:ttlh'l) 

t·umplcx manncr 111\0idng opL·nillg or Lht..,iu~ <11 p1vl'\Í.'-I· 
ing crach.S. forrnalillll of llC\\ LT~\l'k~. intl'ffi:ll'l' '-'/¡l'i:IJ' !J:III...,fL'f 

:¡( IOII~'h erad. :-.tJI/:tlTS. :tlld SÍ!!IIÍ/Íl':llll \;tiÍ:IIÍIIII PI lhl· 
'-'lll''-''-'L'' Íll IL'ÍIIJOil'ÍII~' h:th dllt' hl ihliHi. \\·j¡J¡ tl11· fp••h,·~t 

:-.ICL'i ~IIL':">St'S OL'L'UIIÍII~ :11 l'l:tL'I,. IOL'illlllll'-' 1 ill' lllP,hltl'll 

l'Oillprc:-.'-'lllll fj¡;JJ llltldcl :tltl'lllJW'i (U l':ljl\liiL' tlll' l'"'"'L'IIII:IJ 

k:t!Uit'-., 111 thi'> hdl;t\ ior \\ llht111t < • .'011\lt.kl Íll!! :111 1'1 lhl· tk· 

tail.... ·¡ ht• .L'I~IL'k palll'lll ¡.., idt·.di!t'd :1'-' a '-'t'lll'."' PI ¡•:u.llkl 
cracks :111 occurring al angk U to the longitudin.ll dill't'tion. 

In lteu of followin~ thc t.'tllllplex sttco.::; v:ni:nion.., in thc 
crackcd conc1ctc. only thl' :1\L'ra~e su c-., :-.tatl' aud tllt· '-'IIL'':-. 

\tale <~1 ;,¡crack atL' Ctlll..,idl'IL'd l..,et.! Hg ...tlbl ;nld 4tt·II·A" 

thc~c (\\'0 S tates of \(fL''-'!-1 are ~l:ttically C4l1Ívaknl. lht• In ... -. or 
t.:n .... i!c strcsscs in thc cunctctt' :11th~ crack lllU'>I he ll'placeLI 

hy llll'rCa~l'll stccf ~tll''>Sl':"> (lf. a/tCf )'ll'ld111g of '-'llllll' nf lhl' 

ll'lllfOIL'l'lllL'Il\ al thL' l'l.ll'k, h~ :-.hc:lf ~trl'"'l"'-' Ull t\:t'lld~k lll· 

IL'I facl'. Tlle shcar '-'UL''~ th:H can he tr~\11\lllÍIIL'd :1~·¡p,..., thc 
CI:Jl'¡., \\'ÍI\ be a funcl.lllll ur !lit• L'l:tl'k \\ rtlth. Noll.' lh:ll ..,J¡L':ll 

~trc:-.!-1 OH thl· Cli\L'I,. ÍIIIJlfÍl'' t!Jat tllc dÍILTIÍlll't tll. ]ll\lll'l!lal 

q¡L':-."l''-' jo¡ IIJL" Clii\L'Il'll' di.lll~t''- :tllht• (l:td-. lllt':llÍIIIl 

:\1 1 \11 '" '"'"' ),,, .. .,,.!, \ '1 \ ('..,, 1 J,,,,I,OI 1 1 el•11 "1 l'l'lf• 
r·,,," .r r,,,. 17. !'1'1 1 .... ,1 ,, <h ,,.,¡ ""''', Ju,llltoh ,.,,¡,¡, ot•··" r···l·. '· • •'1'' 

••rl•• · · 1"'" ,,,.,..,, ,.., 1 ""' ,, ,, ¡,. t•t•O·· .\11 ~~~·lot' ,, ., , ,, .1 "' ¡,.,¡¡,., ti•. , • ,,, ,, 

td • ''$'-".' uuk" l'''""'•l<•IO 1' ••1•1 ""' d h•"U llo,· ••')'~IOI'iol 1''•'1''"'1 •o 1 • 111• • ul .•o 

• li""''' "di 1•,· pul•!•''"·'' "' 1l1< "'"' t111•.t lln.:onl.._., 1•1''1• 1( 1 \,.,, ¡,,,.,/ 1 .. , "'•1 
I,,,,,, . .Jt--.Jnl) I.I'I'Jh 

\)2,, ,., 
¡,.,,,,, .. 
I'I¡UI/',• 

, ro¡, \1 

\¡';··· 1 

11····.1 .. ,, ... , •' 

/), \11'1' 

H ¡,.,, 

"'' ,,.,~ 
J 1CJ <. 
'''"'1''11• 

.11 1 .. 

'''"" 1 ,,,,t. 
1/1111111• 
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.. \11< ¡,," 11: <'••11111\ /.1< l.'' H,,¡,,.,,.¡.,,¡, ,¡,,,.."' ¡•,,.¡, '"'' ,¡ <·,,,( 1-.m.:;r"''<'HIIJ; "''"" 

¡.,.,, • ,,:, ·•1 (,.,,,,:,, ¡,.,,,111<< ("•uwd,¡ 11< 11 <1 moml•<'l o/,\('/ Cuuumll<'<' l.'i!i (',. 11 . 

, 11'1< (;,.,¡,. '" • t/,, \('/ 7, < lrmo ¡¡/ :\, 111111< 1 lo•lllll/1//c <' \llbcummlllc'l!' on Jl¡-..:h-f>rr-

1•" "''"'' ,. 1 '"'' '• 1c ,m,/ Jlllllt .\C'I-ASCI. ( """11111< • -< 15 .\ht•ttr cmd li•rwm 11<' ¡ 1 o 
"'' 11,!•, 1 .... :/¡, (,,,.,,/,,m \J.m,l.u.J. .,,,.,, /oll/<111 c ... mm/1, •. for ,,, ... /Jnu:tl "' lr'll

' '' ¡, \/lu 1 '" ' 

Thc avcr<tgc principal tcn~il~ str<~in E 1 in thc cracked con
crete i:-. uscd LIS a .. damagc indtcator" th3t controls the aver
age IL'Ihtk Slf~SS {¡ in the crackcd COOCfCIC, thc Jbility Of !he 
dtagonally cr<.tt:ked concrete to carry comprcsqvc stressesf~; 
;.~nd thc :-hcar ~trcss v¡¡ that can be transmittcd across a crac~ 

/hun lfu,Ju/1 1 \( /, 11 u ¡>ro/r'Hnr 111 th,• /),·1'•111111<'11/ ofCu·¡f En!,'lll<'C'rll!~ um/ 

\¡•¡,/¡,,/ \/,,J"'"''' ,¡/ ,\/,(;¡/{ Umll!'f~/1\ 11,· 11 <llll<lllhcr ofAC'I Commt/lc'<' .JU8. 

Jl,•tJ.I ... ,/ {1, ', /,•J•IIIo 111 •'.1 N,·m(r>n <'lllt'tll .m,/ \( 1 1 H ·¡: C'mwmu, , . .J.J'í, ,¡,.,, wul 

f,,, ,,,,, /1,-" 1 /¡,¡""'"" <'/th,· Co!IIO•II<m \¡,m,/,11,11 ·'""' wncm ( ommutlo t' /<'1 ¡/¡,· 

/1, "''" '•/ ' •'"• ,, ,, \1<11< llllt 1 

Thc principal compressive stre~s in the concrete/:! is reL 
cd 10 hoth the principal compressive strain E2 and the princl
p;d tcn!->.lc :-.tr~lin E¡ inthc following manncr jscc Fig. 5{a)J 

-\(/m, n,/•, ,¡•, rrr t.fc·har" "" (1''"' wto'f'l"''''"" w th.·J>.,.rmnmt'llfo/Ct~il 1:"•1~1· 
"', ''''' ,,¡ ¡/¡, 1 '"', ''"' o/ Jl<tllllr ('o/wul</,1, \;,, "'", t ( '•mm/u 1/(' 11 ,\, < 1< lotn o( 

¡\e·¡, '""""11., , 11 1 ,,.o,,1,,,,<' Jo(,·""·"" 1 .. n. ,,,, ¡;,,,/~·· '· ,m,J '""'' ·H'/ t\\C ,•, 

t<<llli'"l'' ,1/,{,,/,/, "''// ro/l<llljr/Jl¡'o/¡m¡, Hl< 

AC'I ""'"il'' 1 1-rnul.. ]. ltccluo ¡s a profo'Hflr mtlw IJq,ur/mtnl o(Cu•il fll!,'lllt't'rlllf: 

,utho· l 1111<, t \1/1 •'1 ¡,,r,ml•< 1/,· u 11 mrmb,·r of -\C/ C,•mt~llflc'~J .J.J l. Rt'lllj<'TI o·d e,.,,. 
t 1<'1< ( ·,¡,.11111< r/11,/ 117, 1'11111<' f:f,·mo'lll Alioli\ 111, cm.! ••lth1• Cl:ll Comml/1<'<' "" Cou

'11111111' \/, •. {. '"'0.: 

ACIMothod 

V = l' • < • v, 

whcre 

Non·Prestressed 1' - (1.s ¡¡; + 2soor. ~;;)•.J but 
~d 

Baams < M . 
["71 1 l', !r. 3.5 .¡¡: h,..d o• V,.= 2fl:'b.d .., 

l 1, <; ~ ~~~~ ~ ~ a[f' b_.d 
' -- ---------

' t o 

Prostress~d Beams "(oa.ff. 7oo V,.d)•.d bu! 2 ¡¡; b •. tJ ~ 5 ¡ í;- b,d ... v,. 1' < 
.11, ' 

o.s.ff•.J ~f M,., o• \', = l'c~ = + Vd + 
!tf..,.,r 

but ~',.; 2: 1.7f1: b,.d 
¡ 1 

~ t and V '1' = (3.5 fi: < 0.3! )• d+ v, 
= ,t~f.tl 

r ,.,.. ' ~ ., 

1' S 8 ¡¡; •• d • • 1--· -
Axial Compresslon 

= (-9 ¡¡;. 2500p, V,d ___ -) b d and Shear V 
' N (4h - ~-) "' 

1t 
Mw - • 8 

35{l;b,.djt + 
N 

\' ' _!!__ 

' 500 "· 

': -
¿_,_y 

< aff h,d 
' ----

Axial Tonsion 
2 ( 1. N ) -

and Shcar 1- = soo"A /!; b,..d ' 
1 ' ""7'1 1 • 

' ¡!: - ¿" .· :. '' :'~1!~ :<iBfl:h.d f 1' lv 1' = ' • 
----

Detailing Rulos 

• Rolnlorcemenl shall ex1end beyond tho polnt al whlch 11 is no longer requlred to reslst flexure 
lora dlstanceequalto the eflectrve depth ol the mamber or t2d •• wh1ch 1:9 gtaater, _ 

• Flexural relnforcemenl shall no! be terminatcd In a tcnslon zonc unlcss 

• shear at cutoH :o; .2:3 shear perrnlned, or 

• stlrrup oros, A •• In c•cess olthat reqUired lor shear and tots1on, ts prov&ded 
... A,?: 6Db.,1U, ... s :i d/B¡jt>• or 

• lor #11 bars or smaller shear atlhc cutoH ~ 3/4 shear permtttad and cont1nurng 
rctnlorct!ment provldcs double lhe area requlred lar fleJurt' atlhe cutoH 

• Al stmple supports and pamts of •nfloctlon, lhe dlameter al the posltlve mamen! tenslon 

1 

remlorccrnent shall be l1mlted ~o ltHll ,\1,. 
1, 5 -.--:- ' 1, 

( 1 ) 

(2) 

General Mslhod 

v,. - v,. + vs • 1' , 
V,. o:: ~ffb,d, 

1' e • 
A...f, J cote 

' ' 
where t) and 8 are functJona 
ot the straln, e~, shear stres' "• 
and crnck :!lpaclng • ~ 

where v .. -v, • = 
b, d, 

and 

M,Jd~ + 0.5 IN.,+ V.,cot8)-A.prf,., 
Cr= F.A-+-f.'A 

J 1 , , 

Detaillng Rules 

Longitudinal steel must be 
detalted so that 

.11¡¡ N 
AJ,.+ AI'J,.,?: _, o.s __.l!_ 

(/)d. el> 

.e~. -o5v-v~cotl:l (p 1 ,. 

¡ 

.J9 

1 
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( 

(o) Pone/ foadca in Sh~llf 

(:) Local str~,.•sscs at cr.Jck 

Fig. 4-Reu({orc:ed concrele ¡)(me/.\ whjectnlto \lu·or 

Frnrr: Eq. (!), lh~ princ:pa: Co!nprc~:-.in.: !>.lJ:Jill hH thc !t:adlllJ! 

);uon ofthc ~uc-..-. .... lnu'l rd~•t.P•J...,Ilip ¡.., 

r ~ -<J :11!21 i- r:-=_-¡ /¡ _____ ! 
2 ·.: . 2 2111.1 1 

(3! 

,. 
t\rtt:r '.:J;¡Ckiil~.llol' p1i11L'ipa! [~11-.::Je ~;LJL':O.~ j¡¡ [11\.: LPIIL'IL'IL' /¡ i..; 

n:Lttcd to tlll· prim.·,p;d lt'rt..,ilt: ~ll<~¡n c. 1 ,,_., folh 1·.•::-. !'-t'L' h!!. 5(hll 

1 ' /, ~ -----;= 
, + ./~o(;r, 

(4¡ 

v.JJeJ 1: 1_;\C Cl:lCh.lll~ _.,IIL'S'\ ./,, l:UJ be lakcll ;¡:-, ..J~ff..; psi 
(0.33 Jr' ~-.-IP'l). h11 l:llgl' \':lltll..''i of C 1, tllt' tT:1d • ..; will ht'l.:o;n~ 
\' rd:• :nHl 1\1L mag.llllthil' (lf ¡1 wili h(" (.;OI1110Ikd hy thL yit·ldmg 

oJ !!•(.: IL'ill!,¡¡;.,;IIICill ill!ht• t'l:tL'I. :nuJ hy till' abd11~ 1t1 1/,lll,lllil 

_.,111 :.tr ~lit".;~·:~;,." a ... ·to..,..; tlll' cr;H !:.c~l intcrf:t...:t.: jo.;L'L' Ft¡..:. 5th)]. 
'1 he :-.he;1r 'iiJC."" thal cut he l!<:m-;•nillcd .J''Hl"' thL' .._.,~.d; is a 
ILutt ll<~t, ( ¡¡' l~tt' u :H..: l-. '' idth u· and lhc ag~;tcg,ll ... 'I/ ~· t! 1 ~l'L' Flg. 

4lc)]. a, ;~1\tll b) 

,. 
o 

~ __ 2 li·Jf'_ 
~.fu· 

113-+ ---
u+(J.(d 

i·lq j•.~)'¡ ,l!l!.IIJJIII Ul·ll,,ll'jlhlc thl'-, !(• h.,· tl.JS :11\d ;lt~_• 

u (,3 lly 1 (l . 

• '\(.;1 Suuclural Journ.:tl 1 J.::uH~wv Febuary Htt)tJ 

' ¡ 



•• ' 
(a} Sollening of compress/ve stress-strsin curve dueto 

transverso tensile strain 

1 
Eq (4) 

C 1 al crack shp .. , 
(b) Average tens1le strossss In crt:Jcked concrete as s tunctlon ol€ 1 

Ftg. 5-.'úte\.\·Sl rain rclmionship.' .flJt cTdt ·ked cm1crcte 

11 lhl! ~tinup:-. havc reached thdr yicld stress and the 

crack hegins lo ~lip, the averag..: tl'n~ik \lrl!ss in the con

l'tl'tl' !'1 ¡.., lin!iiL'd lo 

(Ó) 

ThL' pil'\'Í<HI'- .... ltl':-.S-~Irolin rdalitlll...,Jup-.. hl;.,:L·ther wilh cquilib
riulll ;md cnmp:urhility, can he u~cd to prcdiL'ttlle loaJ-J¡_;forma

tion re:-.p( m'\c tll tl!int'orced concrdc. he a m., .... uhjected to !\hl!ar. 1 1 

In additlllll, tllc...,l' 1\.'l:llion..,hips c.tn h.: u:-.cd :1-. tht.: h.t ... i'> for non

lml.':tr 1 i 11 i te L'll' tlll'ill lotmulauon..;. 1 ~·u 

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR 
In ;tpplylll!! thl· nu'k.lilicd t.:Oillflll..'.,,lllll li~.·ld thcory to lhL dc

sign of t"ll':tllh. 11 1:-. appropriate to ma~c a lllllllha of ~¡mplifying 

assump11on ..... As ¡JJustr<Hcd tn Fig. 6, thL' .'>hcar stress~<.., are 
.1 ... ,1111\L'd tn hL· u ni fnr111 o ver 1 he el l'L'L·t i \'C :-.IIL·ar Jrca /\ti,. Thc 

lu¡;fiL''I ltlll::IJUdll!,il :o.tl;llll f, tll'l.\111111~! within JliL WL'h 1'> 
u:-.~._·d Jn l·.ll..._·¡d,IIL'Iht: p1111t.:1p~il IL'II'Jh: :o.tl,llll r 1. For dc:-.¡gn. r, 
cm ht: ;¡ppiu\illl.Hl'd a ... thc :-.tra111 111 thL' llo .. ut<.Jitcn:-.ion rc
JnfnH ... L'llll'HI Tlll· dctcrrninatinn or r, ltu .1 nonprc-.tn.:::-. ... ed 

hL.Illll.' ¡Jiu-.u.llnl in Ftg. 7. Fo1 ;ljliL''IlL'""cd CtHICfLIL JllLJil

h~o:J. tllL l'UIIL'IL'IL' ..;urrounding thL ILIIlhliL'L'Il\L'Ilt Wll! fl'lll<llll 

111 l'tllllflll"\-.ltlll IHIIJI tlll' appJiL"d IL'lhHlil L'>.L'CL'(h !he p!L'

.'\IJ'L':-o'> JnJL'L' \ 1., 1
1
, ... wht:Et:./;,, 1.'\thc :-.t¡c-.-. !Hth~o: tcndon \\ht:n 

lhl' '\IIIIUI!Illllll~ !,'l)ll(IL'lC i-. ¡¡( /l'ltl :o.llL-.-. /nlil'll ol rlHliL ac

l'UJ'.lll' c,d, ui.llltllh,./
1
., L',\11 ht.: t~¡l\~,_·n a-. 1 lfl timc-./,c 

Hl.!llLL', llll dL'SI¿.!Il 

T 
d, 

J 
A,+ A,., <, 

(a) 
Cross-secllon 

(b) 
Shcar 
stress 

(e) 
Longitudinal 

stralns 

(d) 
Blnxiol stralns 

In wab 

-
(e) 

Tension In 
wob rclnlorccmont 

Fig. ó-lleam suhjectL'd lo shear, nwnwlll, a11tl axial load 

M'(l~-c 
~-r 

Moment =/11 ,)d., 

,. 1 ~~o.s.v, u • 

. ,.~ ~. -os.v .. -'--· -~ . \' 

!i/w,¡r 0.51'
11 

cotO 

Fig. 7-l>l'lermiuawm o{srrain E
1 

for nonpreslrc''\Sed beam 

(7) 

atrhil1ty. tht.: prin~.:1pal tcn~ilc strain E1 ~.:an l.Jc rclated to 
tllc ltlllgl!udtnal stra1n E1 , the direction of the principal 
COillj1fl.''\'\lVC S(fCS" 8. ami the magnilltc.JC of lhe principal 
CtHllpH:-.-.1\'t.! ~tr;¡in e~ in tiH: !ollow¡ng !ll:tllrH:r 

(8) 

1 knl'l:, "' thc longuudtn<.JI :-.tra111 E_, hccome:-. largcr und the 
ull'ltii.JUoll U ol thl.! princip;.tl comrrc!-....rve .'\trc~~co.:, bccomes 261 
~rnallcr. rlll.! "d;mwgc IIHilc<.Jtor" E1 hccome'> larger. The 
nolliJII,d ... hc;¡r -.trt.:ngth V,1 of a membcr c~n he cxprcssed as 

\', \' +V + 
' 

\, f 1 1 A/, 8 
·,,;:: 1 J_J ,.cotO+ --d,.cot + VP 

1 



( 
Fwm thc c\prc:-.\ÍOII!-. for thc avcr;1gc tcn ... ik 'lll"'" 111 1hc 

'.lckcd <:Uilt:rctc [Eq. HJ anú (Cl)], tl1c tcno.,ik \llcv ... l;tLtor p 
11 be dctcrnuncrJ a .... 

4 cut 8 < 2. 1 ú 

+ J500E 1 - (J.J + 24 "' 
a + O.Cl3 

psi and in 1 1 ()) 

For MPa ano 111111 un lis, rcplacc thc 4 hy !UJ. thc 2 1 (, hy 

0.18, ami thc O 63 by 16. Thc c.:rack witlth 11' ¡.., tal-..cn a .... 
the crack spac1ng tunes thc principal tensilc ~train € 1. 

It can be secn from the previous expressions for ~ that 

as the tcn"'ilc o..;tr~ttning or thc concrete incrca:-.c..., (J.c .. t-: 1 

im:rca .... c:-.), thc ..,hca1 that <.:an he tc..,i..,tcd by tcn-.ilc ... ltc ... -.

C'> in thc com.:rcte V, U~:~:rca'>t.::-.. Thc vulue ufthc ¡uincipal 

tcn!'!ilc Mrain r 1 will JcpcnJ onthc 111agnitudcs olthc lon

gituJin~ll :-.train l\. th~.: principal cotnpn::-; ... ivc :-.ltain r 2. 

l.IIH.J Lhc 111clin:.Hion U o( thc prim:i¡wl stu.:~~r:..; j\t:l! l.:q. (H)j. 

Strain E1 can be found from Ey. (3). In us1ng this cquation. 
thc principal comprc~~ivc stress.{]. can he con~crvativcly tak

en as 

[ 2 = ¡·(tan8+ cot8) { 11) 

\' - \' 
1'= -"--'' 

h,,d,. 
1 12) 

From Eq. el J. (XJ. and ( 11 ). r 1 can he cxprc~'L'd :1\ 

/ 

Table 1-Values of 8 and p for members with web 
reinforcement 

,. l.t111g1tuJinal ..,¡,,un r, x 1000 
---e so $. {) ::!5 S O 50 < 1.00 < 1.5!1 < ~ flll 

8 dq; ::!7 () ~X.5 29.0 J(J.() -11.0 .u{) 
::; 0.050 

ll 4XX )AIJ ~.51 ~ 2.1 J IJ." 1 " 
1 

--- ----- ----- - --
o Jl:g 27!) 27 5 .lOO 1(~-~ ·lOO -1~ o 

::;: o 075 
ll 

---· - ---
.¡ xs J ()J 2.-17 ~.lú 1 lj() 1 ¡,) 

!:JJq:- ~3 S 26 5 JO 5 .16.0 3K O .l'J () 
S O lOO 

ll 1 "'() 2 s.¡ 2.-11 2 ()1} 172 
1 "' 

o Jq: ~~ ----- ----- -
21J!) 1~.0 1f, o .\lo'i 1711 

::; () 150 ---- ----- -·---- -- -ll 2 S" 241 2.2X 1 ,1)_1 1 111 1 " --
OJq: ~7 5 .11 () .1.10 1-1 5 1) () lf> () 

'.200 
ll 2AS ~.:n 2.10 l..'i}t 1.~ 1 J/)() 

--
¡¡ J..;g .100 no .13.0 .15 5 lX 'i -~ 1 :'1 

j{) ---·-
p 2 .10 2.UJ J 6-1 1-10 I_J(l 1.2'i 

To u..;c Eq. (YJ to tktclnHnc 1hc rc4uucd ~unup-,.th~· dc-,t~!ll't 
llt'el.l.., 10 <kll'llllÍile :tppto¡H ialc valu!.!~ oJ" 0 and ~~ l·t 11 tlli-, plll

flO\C, ·¡·abiL 1 g¡vr:.., Mtil.thle \'Hlucs of8 and ll ;¡-, lutll'lt! '''" 11! tlll' 

longitudinal ~ll~in e, amlthc shcar sLrc:·• ... k\ el t·IJ, '. \\'htk thc 
valul'' itl ·¡·ahlr: 1 \\l'll' c:tkulatl·d a~:-.UIItillJ; :t dt:t~!''lt.tl n:ll·h. 

~racing or 12 in.(\().) 111111) ;uul <t maximum :tg.¡.:tq.•:tll' ... ill' (Ir _1,/ 

4 m. ( ll) mm). it is hl'ilc\cd thallhesr.: vahll'S :u e .tpptt~¡'tt:tiL' 1'111 

thc full rangc of bcam" containing stimtp'\. 
Thc 6 valucs givcn in Tahk 1 ha ve bccn dtP"l'tl 111 in..,lttl' 

thattlw stirrup strain r, ¡..,al lcao;;t cqualto O.lltl~ and 111 tll\llll' 

til<tt. for highly ~~~c~..,cd IIIL'Illht.•rs. thc princip:tl L'\llllfltl'":-ivt.· 

~tressf2 in thc com:lt.'lc Une~ not cx.ceetlthc C!ll\h1ng '"l'ngth 

12mru· Within thc rangc of valucs of e that \:tlt-,1~ thcsc IL'
t¡uircrm::nls, 1hc valuc" gi\l'll in Tahk 1 willll'"ul! in dt''l' hl 
thc smallcst anwunt ol ..,¡ll·ur 1cinfort.Til1L'Ill. 

Whilc the valucs in Tahk 1 can he applicd ltl a 1:tngc of 
values of Er and r/f.' (c.g .. 8 = 36 dcg and f~ = 2 f!l} can h~.: 
u~etl providcd that r, ¡..,no! g1catcr than 1 '-' 1 O 

1 :~ttd 1 I/,' 
i~ not gtc:tter lhanO IOL thcy wcrL' cakubtnllt~t !he up
pcr lirnits of thc rang~.:. Linear intcrpolatinn hl'l\\ l'l'll thr: 
valul's !!ivcn in T;~hk 1 L·ould he u~cd, hui it1" u-,u;dly nol 
Wtlllh lhl·l'ITtlll. 

Al a particulw ~l'L'Iton ola 11\t..'tllhcr suhjl'lll'd 111 l'w M 11 • 

and N
11

• the rc4uircd ~hcar strcngth is tletcflllllh.'d 1 Hllll 

( J.j) 

where the strength rcduction factor tP can he takcn :1 ... O.H5 
Thc amount of~ti1rup~ IL't¡uircd at tht: scc1Ít1tlctntltcn he 

founu from Eq. (9) '" 

1' 
\ '. > _..!! -- \-' - V '-- $ • ,. 1 ISl 

While this calcul;.ttion is pcrformed for ;,¡ partintl;.¡r ~cr
tion, :1 sllcar failu1c cau"l'd hy yield1ng of tiH' qi11 "11" in

voiH'\ yielding lhl' ll'lrtlull'l'IIIL'Ill o\L'I' a kn!:th 111 hl·:u11 

ahout c/,cot61ung.lknc..:,thc cJkulatiuns lot tl!ll' "L'l'lton 

can be t:.akcn a~ rcprcs..:nting 3 length or hcam. d,cote 
long. with the cakulall'd ~t.·ction bcing in thc lltiddk or 
thi~ kngth. Thu\o., lll':ll' ~~ ~upport, thc lif\-.1 \L'l'IÍtllt lo ht.• 
chccJ...ct.lls thc scction 0.5c/rcottJ from thc lace ol thc sup

port. Near cunccntrated loads, section.., clnt..cr than 
0.5d,cot8 lo thc lo~tt.l nccd nol be chcckcd. A-;~ ... implifi
cttron, thc tcrm 0.5d,cot0 may be taJ...en :ts d, .. Sl!lcc 
1963, thc ACI Codc ha~ rcquired that allca~t a 111Í11imum 
arca of slirrups he p10vidct.l whencvcr \' 11 l'Xt.:l'L'd" one

h:llf ot lile shcar \llt'll!!lh p10vidcd hy tht' l'tllll'll'll' Fn1 
tiJl' dc\Í¿!Il llll'thod j\IL'\l'IIIL'ti Íll thi~ p;IJk'l, 11 1:0. ll'L'OIIl

llll'IIJCÜ th:.tt a nunirnum mea or stin·up\o. be prm idcd if 

1', > o.s~ ( 1', + v,.J ( 16) 

WhCil' lhl' lllilllllllllllll'lJUÍIL'IIlCiliiS 

A / 
-'-'? 0.72 fj' ps1 /J \ ...¡ 1 { 

" 
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DC:SIGN OF l.ONCiiTUDIN~.L REINFORCf~JJENT 
fi~ S ilht:.tt.IIL'-1 ¡!¡~ j¡,tlu~'/lCC oi '.hl";¡¡ •llllhl' ICI!'>dt' f.,k't'" 

u¡ tite ltln¡..:t11tdtil;d rt:!nfwceJ:I•~'JII. \Vhtk tht: JlltHllL"rll 1 . .; /t:Ju 

i..ll lllC \lltlpk '>HppOlf f1. thLft: ..;¡¡/JIIL'L",b [Oh~ COir·lth:td:llc.; 

IC'l'Jull i•• tllc I:HJ!!~rudi¡,,¡l r(.·rnfnr, ..... ,llt'tll r•,~ar tb: :..upp• 1fL 

Tlll'lt'•PII',:d :l'll'dO!I :n thl' htli<Hll rctnlt 1rctment ;¡~ Suppmt 

o ¡',111 ll,: ,/.:kTIIIHJCJ rro:n th.: 1 fl'l' hudy diaf!"Jill in FiJ;!. S(b) 

by 1-'Lin~; ll"li!Wt:L~ ahnt.if l'u1111 C ;¡¡¡d ;¡..,_,¡¡nlJI1f' lha! thc :tg
~h't'<lh.' Jllt::rl:u.:k /Oil).' in !he cJ:Ií.:k th;u conlrihuh . .:s to l', has 

,, .,._._Lii,:!lll/ .. : ltitll:h'Jll ahPl!l floull r· h•t 1his uonpn::arc·.-.L'd 

h·.·,!•H ¡he !l'll..,,h: turL"t' ¡Cquu-·d al lht: 1 .uu.:r t:dt=,c ni' !he hc.tr-

111~ i.l!(.! !:-

(\' ' 
1'- _..,',:· __ ()5l' l:.:uiO 

' ~) ' .' 
1\7) 

Fq 117) !~''''-'" :h~· add:tiün.d 1..'1\~Hlll duL" to ~-L·.:Jr Ht•ncf., 

~t: a 'l:~·uon -:.ul'_jr.:.:ll.!\l¡c:; J :;hcar \'u· a rntlllK'nt ~~{,, amJ .m~:\

!al lu;t r.: N
1
,, :tL J:Jq~ifU~::inJI r·~lnfülü:m~nt (lll th.: l1.:_r.r;r.¡i 

te¡,,¡,.,; ~.•d.: u: •. 1.~.: nil'l1lh.l 11111:\t ~<.¡ii,.ry 

'\' 1 
( ~'-- !',.) \' - \' jCOIO 

(J¡ • JI 

.\1 11\.t\lllllldl !nu:ll~.:rll ltJC.Hittlh, IIIL· :-lll'<ll fou:c • han:;t'" 

:-q_:n and h..:n~t·. the IIJdii•Jtiun of •IJL' di:..tgl•nal co¡nprc.:\_..,¡,.c 
~~r~·~;-.L'~ l'!wn~L'.:. Al cllíl'Ct .... upporl:. ;:nd point loJcb, th\~ 
:...·J¡;rn:.:·: t•r' llltlrn:r!i~•nh :r'-: .. o.~~<lll'd W!th ;: lau-!'!lWpcd p:HitTn 

111 (,·,nql!:'•.·.!;·_· .'>llt''•'ll_ . .., ¡.~.lt:'lrllg illltllthr.: pu!nt lo<!d t~r ti:c 

d;r ... ·n ·,:q·~1nH. ·'" ~¡,n,\n :n Frg K< al Tl1is fJnnlllr;' o! thc di

:J~ul:al :-:tJ,::-.-.l" n::J¡,.:es tbt"' lt'll~IOII w tllL' J::mgllaÓIIl~l r~in
f¡lr ... ·~..·n¡l't\1 L.l!b •. :d hy rllr.: ~ ht·~r ti ... •. angic H hr:C•lnJl!\ 

~ICLp~rL /)u( h•thi~.l'ff..:t:J. len:-.ion¡n fh.._·¡L·in:orC(!Ille'r11 duc" 
not ~ <-:Cl'd thar dtll' iL. t!i\: lll1:<11!1UJI1 r~wmcnt ~IIonc. 

MEM[<~cRS W!THOIJT \1/EB REINFORCcM:::NT 
111 l \ ,¡l¡ ,¡\¡•·-~ ¡!¡._ f\ l,p'l'l,··, ~~~ L:IJ 111 ·¡ ,¡I:J .. • 1, 11 ''':!\ ,h:-.U!IIt'd 

lhal IIIL' ,!i.t:~·•n.d ,:r.•·. k'\ 111 v,('/,.._ Ctol":f:m¡r:\•; stiiiUfl~: wut1hl In: 
:--.p:llL'd .1l 1otll 1 ~ 111 ! ;o·, n;n~~ :q1an j',¡¡ :th'!IJhL·;-. nPt LPnt:•in
;ng \\eh r ~· rnl, 11 d ·; • :• .. 'lll. <!ti..., a ...... u;npl Ít 111 1; 1.1)' 1 k..' w 1l't tl!.\• .. ·rv;d 1\'L'; 

l¡._¡¡,·l·. 11.., rd ~J'fl ''i!' · ·h: tou.-.c 1h: ~~ l.ll't,ll" in 1':1hf: 1 lt •• :v,,j .. 

u;:¡..: llll' ~.h·:1! :-.!n.'li~:l/1 r;f Jl1•:n~hcr:-. \\ i.li1l1if w...:h rcu,(oa:cm•.:r.L 

1·.,¡ Jlh'JIJII...:I'- \1:itl ll~l "li:rHrl~, lf:L' ,¡hdlt! oflill.! Cf'•l'', .. •,J C\111-

Ch'f<' l • :t.tt!."Jllil .:,.:;!: b :l:·:r:::•,ll)' gm·~·~~¡,·.l hy !he ·;¡,Jfll nltbt• 

tlt;l:_!t.ln,d u.~. t..~ hr.:t· f'.: t 11 i ¡ j TI 1t: l: .; . L · ·, :· idl .:an hl' I.!L~n ·'" 
!h.: 1"111\..'iu::~ t",J<.:~i.:: ,fr:til: [j muiL¡d1~·.! :1 } ·1'1'7 ,·;J,·h. •.p.:ci:-tg 

f !.::•. · _ .. 1· lf ,, ¿!:' L'l v; !>t.: tJ:' t',, n-.~· .'>ilL'.Ii · ; r· ·r :~. !h \\ r ~ i be: ,l fla,~ · 
J t. 1,. 1 1( i ~ lv ,· L.•. ~ "f.'-~t.'hlb \', 11 h 11 •t oj.: \\ r• l. 1.~ '•P· ·¡,·~·rl ~·f,'\.. i. '> 1 •> 
..,HJ:.n¡.~ 11: im, .... , .-!1 :ar ca¡•:.JCHlt~'l. 

i·r¡_! ·) ¡1 i: ,. ~ r .·~l-.., r!. · :1• '-lt, 1 'P''' '"" 111.1• h : •: rl~'" d. ··.~~·.n ¡ r J\..'lht~d 

· .. ·• 'lllil.'oll~·. dl. ,¡,¡,: "'Lo<'lti¡.." l·lll illl'lll;'l'!.'> \,,!];.,¡¡¡ ·.l111UD". 

•l1t: .h.t;::•:~o;l ,_ · _ • .._·:::-. \\o'l!! ¡,:.._,,¡:¡,_• .~lllr-..· 1\ r.h:iy ~.p::l.'L't: ;,..., O ap

pr •.:, Ir,·· , ,., , 1 !'!••: ,., ,'t r. -.¡:·¡, ~~'·t~ '' 1, '11 1' . •1( 1 tÍI ¿~ !'., ;.\rL·d 1, 

dlld ¡/¡,, '·J'Il :1'¡_: 1,>; jliJH¡.IId)' ,\ Jt:lll'lfl)l) 11! :j!..: J.L't..,IIJ,':III dlo..,-
!:11!(,' J •• ·", ,•,: .• .. :nl'u.t nl¡! f1:tr, 01 I·L'J ,~·,·¡: ¡,·u¡:qll::r.F h.r.-. ,¡¡,(: 

,::. ·~:. 11 .1 ... ~.:.·'l''.'f:l<l /t•!h' 

~..---r
,i-~ 

1¡' ,,,, 
'· 1, ••• .....;. Tr:ro:>r!Jn 

i 

fl.\'. <i -·infil,eno· o{shear onfr;n t'.\ m /oN,~irudir:ol rein-
.!'" • 'r/1'11{ 

Ti·IL' f;rLIOI r~. whH1 is the indi\·;Hn; or lhc ahility of the 

rr.h .. kl·d nln<:rLtl' .ulf<lll'\lllit sllL'ar. ¡,a r,,n:--f¡CliJ ,,r n. f 1• amls,. 

1:, )! :'1\'('1\ \':r!l!l''> of i' ;uul .\' \ antl ¡¡ dJ'I'i'.'JI '/Ú.Il' orO, 111·~ faclof 

!i l.ttt fl:· c:tkt:l.ttcd !'•,1111 l:q. (1)). 110), 1 r·.~¡ :u~d: L\). Tahlc:! 

IJ~.t." liJe va/Ue,'<, of 8 l~t:ll wjJI rcsul! in tiJ·; h!;:lw~;; P ~~aJUCS for 

1 1 a ... tl·d l,.'llJlUL'IL'. n~e ~~ valtll;\ in T;:~ble 2 ll,'¡'rt' d('rive.J &s~um

lllc! ¡J·:.~ thc 1/la>..Ính!Cl ;cg!-!r.:p;¡ll: ..,¡/L' .1 H·:•·• '~./1 m ; 19 mm). 

1 ;!lw.:·:cr. thc t~:bui:~!l:d v.¡',uf'S ca~1 \,~ u:·.LI! f:)r otl·,.:r a¿g~gate 

~w.·,.., ily uo..,ing .m .._~qui,~rlcnt ..,p;;,·;n~ ¡l:H:l•neh" sh. f.:;ee Eq. 
( llJ l 1 -.•cvh ilwr. 

--1..<'.:'-

111. (1 t)) 

h11 nr111 IJtlll';. ¡,·pl.;cc tln: 1 . .:-x hy 15 ;u¡,l¡q.:: Of'.~ by:(,. F~1r 

ntcrnh('J '· \\ ilhdt!l \\'CJI-di •:rihu:cll e: .. d~ c ... ll:\1/ ¡cinlorctmt:r:t. 

tilo ll.lt ¡.._ '-jl,!t'ill;~ p.tf.IIJit.:IU \1 wJ/J lllllt';I.\L il'o ¡j¡~~ lllL:JI1hcf ~1/C 

JllliL".r ,, . .._ 11 1-. iiJiilatL·nt lronl Tahk 2 lh.tl :.11 IHcr,:a.-.c m r, rc

-.ui!. lll ;: .h:cr:::1:-.L in "hcarcJpacity. 

c-..,,\ lll(lllg ev¡dcnn: pf the redtl:·tion in o;:hl!~r :-.trt:\'\ 

1. :rpo~: ri.'' l!lt:l :~r.:cnr!'! ; .. ..; mcmhLr~ .. •e·t;IIJ;? !.11 gcr w:1:; pro~ 

•. rd.:1! 11y ar. C\lcn~;¡v~ experim~:nr:1: :nngr~nn conducted 

111 l,¡p:J!l hy ShioyJ, t!: 31. 14 ·1) :1, lile pro.~fJI!l, ligh1ly n> 

:¡¡!llll'(d bcanh '"nhnut 'llir:up" ,nJd h tvin~ t:'fkctiv-: 

d:pll~· d r.Jnging j¡{ m 410 1 J X in ( J ()()In ~1,)(/() mm) were 

u•!JIHt 1dy lo¡11kd ~util f;¡iltll('. F1g. 10 c.·JrtlrJ.rc'l 1he ¡,h

..... , 1\ d J.qju:~..· .-.lu.:;J! ·.trc"·"t..:" l'('r nnc !'!t.:r 11.'" ol lltl'"t..' h:.:illll'> 

HJi\; !~Jr.: f.t:lurL :-./J,:·u.-. pr~dJciL't.l hy !JCllh 1hr lí.'{J5 ACf 

('~1.¡. 1 (' ·.Jil c.; ... itm~ .1:1d thc gcncr:d IT,l'fl¡t,d. 11•.'~11 he '-n~cn 

l!•.d !]•,· l11 ~L·,f hvn11 111 thi.., St'll<:~. L~il• d ;,11 :¡ ·,J¡car ~iJc~: .. 

k .... 1!1.1n on~-h:llf or !he lttilurc -.J:v:1r nr~·diciL'd h)' tiJ..:.

: ·d)'; \t ·¡ ( '!)¡!~' l'tji,:ll:on .... 

263 



:-.ion'' IH.'IL thc ACll'quatitllh L·an he \L'ry uncon~l'TV.:IIivt.:. 

On thc tllhLt h~11HI. fnr uniftllllll)' ln;.Hkd members. mcm
hi.!l:- '' 11h incitnL·J p¡estrcs~ing ILndons, and memhcr:-. 

suhlú'IL'd hl l11gh .1\ial tclbÍtlll, 1he ACI cquations can he 

l'~llL'Illd)' L'tlihCt'V:IIÍ\'l'. 

CONCLUSIONS 
1t ¡-. hl'ltL\'L'd thatthc mL:thod pll'..,l'IIIL'd inthis parcr i~ "inte

g¡¡uL·d." ":-.uuphllctl." ;.md givc:-. ··a phy:-.ic.tl :-.ignilk:mcc"to the 
paramctcr:-. h!.!mg cakulated. For exampk. the shcar canied by 
temtk ... tróSI.!s in thc concrete\~ is madi.! a function of the lon
gillldinal :-.tr:unmg mthc weh of thc llll'tllhcr E1• As f, incre<lSCs, 
\', dL'L'IL':I."L'". IIICIL':l.'ling th!.! 11\:IC!llitudc or th~.: 1110111!!111 or i.lp

plymg ,1\Í.II h:n .. ion increa!'oCS E1 .:md hl'llL'L, decrca,cs \'e Ap

plying Jxial comprc!!sion or prestress or incrcasmg the area of 
longuudinal n:mfon.:cmcnt dccn:a:-.c:-. E

1 
and hence, increases Ve 

A key fcaturl.! of thL ncw proc!.!durL:-. b that they explicitly 
con:-.idc:r thc: intlucnce of sht:ar upon thl! longitudinal rein
forc~mc:nt. lt i:-. believed thnt if enginecrs understand that 
:-.hl'~\1 L':I\1:-.L':-. ll·nsion in thc lon~illhhnal rl'inforcemcnt, thcy 
w1ll a\ llid :-.tliJIC of !he nHm:: .'ll.'II0\1:-. dcta1ling t:rrors that are 
sonh~timl.!':-. m;.H.lt! in currl!nt practice. 
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lllghw.J.;. K..: .. ..:.uch Progr.tm's proJn:t."D.:\dopmcnt of Bridge Spccilica

lltllh .. ''·" th,, •.u.dy't f111 !he formubtumut th<''l' prn~1,ah. l'hc au!hnr" 

.lit' ,¡].,,, indd•l<'•l "' llr Kh.1ldoun N. IL1h.LI !u1 hi' v.J.Iu.thk a"i~l:tiiCt: 111 

¡wrl•llllltl1:: 1h.: tll.lll)' ~.·alcui.J.t!Oil:. rct.tutr.:J tu ptt:¡urc Tahlc¡, 1, 2, and 3. 

NOTATION 
A

1
, = ;~r ... ·a ofpre!ltres'\ed longitudlll.lllt:inlllrcemenl on Rexuraltcn

.,h\11 ,¡de of membcr 

A, = ,,r ... ·a uf longitudmJI rctnfun:tng h.1r' un flexura! ten¡,ton side 

111 m.:•nh.:r 

A, 

" 1•, 

.1, 

(., 

/, 
¡, 

}~ .. ," 
h 
,\/ 

.\',. 

1', 

= .u-:.1 11f .,hcar rcmforcemcnt "nhm di.,I.J.nce s 
= 111.1\immn .t¡.:prt•g.Jil' ,,ltl' 

= ,·llúll\l' \\t:h wHhh t;~l-..eu ,¡., 111111111111111 weh w1J1h wLlhlll 
..._.¡ k.-ln..: 'h..:ar depth ,/, 

= di.,l.ltlu: hum c,.;trt.:llll.' t'IH11p1..:"'"n 11ha 10 ct:ntnlld of longt
lud¡u.d h'l\'1<111 li.'LI\(Oil'l'lllt'Lll 

- t'll··· 11\~' .. h.·.¡¡ tlqllh ¡;¡¡.,,.¡¡,¡~ n,., .... d kvl'fOifll\ whtlh lll't:d 
11111 lo,· l.tl-..t:n ¡..._..,., lh.m O "Jd. h1r ¡u, .,¡¡,.,,.._.u memher,, dm:I.'J nnt 

h.: l,tl-...:n le~ .. than O Hit tn d.:t.:rnHIHn:: ,/, 

= nludulu¡, nf cl.1<.11city ol prc .. trc,,iu~ l.:ndon'\ 

= 1\lll<]lllt" tl( ~·la'oi\CII)' Ol [L'IHIUI<111~ h,lf' 

:.. '1'' •llh'd L<lllljlft:"iVl' 'oll\'11~111 ul t'lliiL'ft:IC 
= ..._¡,¡,¡..¡ng .,u,·n¡,:th ti! L'lliiU,'lL' 

=.,¡¡e" 111 prl.',lrl.'~l>ct.l tcnJun when .. u.roundmg concrete 1\ al 
¡,·e o 'Ir..: .. ~ 

= <lk, tt\t: ,,,..._ . .,.,in prl·,,,, . .,,l'<J t<'1~<lo•u ,111L'r .1lllt•"'l'' 

- ,,,¡,Ju.d IL'I1,tk 'olll'" 111 ,¡,¡,1.,,,1 '''ll•l•'lL' 

:: plllltiJI..l[L'IHilflTI.'"l\t: 'ollt'''lll lllii<H'lt: 

:-: Llll'llll!~ ... u.:nglh of d•aron.dl) l r;,, ¡.,,¡[ concrete 

= "'''·111 h ... ·,J.!hl .. r ,n ... ·tnh .. , 

l.o. ¡,"' .11111 11111'111 l,l¡.,('ll ·'' 11'"'''' ,. 

.. 1.1. l<>h'd a\Ld \u.Hil.tlo.,·tl ·" 1H"tl11L' ¡,u h:n,¡un, no.:¡;.llt\1.' Jnr 

111111J'I''"i'lll 

=- 'l'·t' 111¡.! u! .. tw.tr n:mlo¡.,·n1,'111 

== ••·" 1-.. .. p.tt'lllt! p.1f,ll11l'k'l 1111 lll<.'lllh<·•· wtthnut .,llffliJl' 

• •(111\,tklll \.tlu,· u! ~,1••1 11¡'.1111., \\¡.,.,. .!¡'¡.:n·~.ok' ""'''''"! 1
/ 1111 

.:.. ,,., .H 'oi1L'Ilt:ll¡ JlltiVidt•d hy 1<'11',¡1< 'oll<'"l''o ill n.IL¡_l'd <<llll'ft'1~· 
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d(m) 

psl ov _____ o;r'----~1TOc_ ___ 1~s ____ ~2rOc_ __ ~2T5c_ __ ~,~o__, 
umts r MPa 

3.2 
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1.6 
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o, \ 
' .. ., \ 

~~~)~J~:~~l~~x~~~?t 
L l' calculated here 

--~ 

.....,ACI 318-95 Prodlctlon 

l' = 2fl: b.tl 

\:·u...... General Melhod PrediCiton 

~ _....A, -------1 
E11pcrtmontal ·-- .............. 1.2 

------~~~===---=~~ 
08 V " 

0.25 

( 
o 20 

0.15 

0.10 

=--- p -¡;!¡- = 0.004 
-0.05 hA 

0.4 J; = 3500 psi (24. 1 MPa) 

f, = 52 ksl (386 MPa) 

•o 2 3 4 5 6 7 • 9 10 o 
d(feet) 

1-'ig. 1 0-J¡~fluence of memher size amlmaximum aggregate 
~ú.::.e on.,·hear .stre.ues atfailure 

_! ~. 

,.. 

Mun•1.W 
CO't/•11.2% 

F1g. 11-Corrdmion of ex¡u!rimemal ami predicted failure 
slll'(/1'.\ f'úr 52 X tn·t.\' 

1',, 

\'¡· 

1', 

\~, 

ll 

- uu111111al .. hc:u \lll'lli!ll• 

= vclllcal compunt:nl ot pre\lrC'-\lllg 

= J.hcar ~trcnglh provtded by stlm.Jps 

= factnred :.hear force takcn as pmtttvc 

= lt:tNic '-lrC" factor tmhcating ahil11y of cmcl-..cd concrete 10 

lran,mil "hc.1r 

t:: 1 = p•n~..:lpaltcn\tlc -.trJm in cracketl ~.:oncrdc 

C~ = pnnc1pal compre¡,¡,¡ ve s\rain 111 crackcd concrete 

f' = 'uain m concceJe whenf, ccache>f,' 
O = :m!!k of mdinalum of prindpal comprt:...,ivc 1>lrC'\'\ in cracked 

..._·nmtt:lc wuh ll''-Jit:L'I 111 ltm¡;ltudtnal .tx.t' nlm..:mhcr 
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1 
(o) Mombor wl/h sl/rrups 

llcxurnl 
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Fig. 9-/njiuence of reinforcemelll on spacinR of cliagollal 
cracks 

Table 2-Values of e and [l for members without web 
reinforcement 
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PROPOSED SHEAR DESIGN PROCEDURE 
Thc general cquations of the mod1ficd comrres-.ion ficlJ 

thcory. which :u e intcndcJ to accclunt tor tilc cornplc"X bt.•

havior of t.hagonally cracked com:retc, :u e more '\uilt::d for 

computcr solut ion-. (t.' .g .. scc progt a m RES P( lNS E) 1 han for 
hand calculation..;. \Vith thc 8 anJ 1~ tahll"..;. thc mcthod be

comes simple cnough lo sol ve by hanJ. h11 dl.'~ign. thc stcps 

are as follow.<.: 
Stcp 1-At thc dt.•..;ign !-.t.'!,:llon, c:IIL"ubtc tht.· ~ht.·:¡r :-.llc:s .... ,. 

from Eq. ( 12). 
Stcp 2-Cakulatt.' thc longitudinal st¡;un r, IIPHI Eq (7). 
St~:p 3-for llll'lllht.-rs with wch rt.•infmn'llU..'III. t:hoose thc 

valucs of 8 :Jmll\ frtllll To1hle l. f-=tlr llll'llllll'l.., WIIIH'tll Wl'h 

ll'illfOil'l'llll'lll, cillltl~l' llll' v:dllt'' ol n ;11\d 1\1111111 '1 :lhlt• ::!. 
Stcp4-FOI llll'lllill'l" without wch ll'IIIIPin·nh.'lll. u..;,c Eq. 

(9) to determine thc nominal strcngth. For memhers with 

web reinforcemcnt. use Eq. (9) to determine thc rcquired 

amount of web fl•inflm:cmcnt. 
Step S-Use Eq ( 1 HJ to check thc capacity ol thc longitu

dlllal reinforcemcnL 

EXPERIMENTAL VERIFICATION 
Thc ACI Cmk ,!Jear dcsign cxprcs..;,iun .. Wl'lt' ohtaineJ 

by first categori7ing bcams and column~ into thc follo\\'
ing groups: nonprcstresscd members "uhjcL·tcd tn shear 
a1H.J flcxurc only: nnnpll'Strcs~cu mc1nhcl~ ..;uh¡l'l'll'd ltl 

a x i :.11 co111p1 c~s i 1111: non p1cstn...· ~ "l'd me 111 ha' .. u hjlTh:J h l 
axialtension; and prestrcssed mcmbcr'\. 

For each· of thc prcvious group". ~n l'IHpirical cqu~uion 
was Ucvclopcd to p1nvidc a goud lil 111 tht· ;1\ail:lhk l'X

pcnmcntal data. t\tnst of thc e4uations "l'll' dcri\'cd in thc 

1962 ACI!ASCE Shcar Commlltec repon 16 using the data 

available at that time: 
In contras!. thc "hc:.¡r dcsign llll'thod in thi' rapcr \\'~S 

Uerivcd from thc lllllllilicU·comprc:-.sii.lll l1cld tlll'tliY that 

is based on equilibrium. compatibilit). and thc stress

strain chaructcristic" of cr.1cked remfoiCL'd concrete. In 
thi" lund:ulll'llt:ll app¡o:ll'h, no Jilliug fatiPI" \\t'll' l'lll

ploycd to malch thc ¡HcJictiun~ to av;.libbll' hl·;nn tt~st". 

Thus. it is of con..;,iJcrahle interest to compare the accura

cy of thc cquation' ¡csulling from thi' lll'\\' llll'lhod with 
thc accuracy ol thc lraditiiuwl AC'Il·quathlll:-. 

In F1g. 11 thl· cxpcrimcntally UetcrnnncJ lailurc shears 

from 528 tests WL'fC compared to thc failull.' shear..;, predicl
ed by both thc ACI cquations and the rnetlwd prcsented in 

thi..., papcr. Thc~c ll''ts cncomp<l.\S a widc 1angL' of cross

sccllonal shapcs, sizcs. nwtenal propcrtics. aml types of 
Joadmg, as summarized in Table 3. The ~pccimcn"i sclected 

werc tho~e thnt f:lilcJ primarily duc to high ~hcar stresses. 
Spccimcns wllh :-.htHI shcar sp:m .. wc1c l'\l'iulkd hc,,:ausc 

su eh mcmbcrs ~hould be dc~igncJ using cithcr .<.,~rut-and-tic 

modcls 12·17·18 or the ACI dcep-bcam equatwn:-.. 1 rathe-r than 

!he ~cctional dcsign approachcs dt.'scrihcll in 1hi' papcr. 
¡\:-, sccn in Fi¡! 11. lhc propo ... L·U !!l'lll'l;d llll'lhml JHl'

Urcl' thc lailurc ... hc:lr'> more aCL'lllatcly 1h:1ntlll' l'quations 
or lhc curren! ,1\('l CPdl'. T.-hk J indll':lll'' ..;ltUatitmS 

\\'hcrc thc ACI 'ht·:,r dl''IJ!II rncthlld c:1n hl· '~·r) ln:u.:l'H

r:rlc. Thc\C :-.llllalltlll' IIILIUJl· l.u~c. l1~1111y ll'iniPfl'L'li 

mclnbcrs and IIIL'IIlbcrs subjCCtcJ tu hrgh axial compres-
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CONSIDERACIONES GENERALES 

Esencialmente el diseño de columnas consiste en seleccionar um sección transversal 
,. un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soportar una combinación 
reauerida de la carga axial factorada P, y un momento factorado (primario) t\1.,. ademas 
de tomar en consideración la esbeltez de la columna (momentos secundarios). 

La esbeltez de la columna se expresa en términos de su relación de esbeltez 

k!" 
r 

en la que: 
k es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones laterales y 

rowctonaies en los extremos de la columna, 

1 " es la longitud entre los apoyos de dicha columna, y, 

res el radio i:le giro de la sección transversal de la misma columna. 

Para propósitos de diseño. el término columna cona se "utiliza para designar una 
columna que tiene una resistencia igual a la calculada para su sección transversal, 
cmplc~ndo IJs fuerzas y momentos obtenidos de un análisis para iJ combinación de 
fiextón ' carga axial. '• 

' 

La columna esbelta se define como la columna cuya resistencia se reduce a causa de 
las deformaciones de segundo orden (momentos secundarios). 

Medtante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relación 
de esbeltez dada, para un cieno conjunto de restricciones, puede diseñarse como columna 
corta. a'i como columna larga para otro tipo. 

tvlcdiante el uso de concretos y refuerzos con mayores resistencias, así como con los 
métodos de dtseño más prectsos. es posible obtener secciones transversales de menor 
tamaihl. dando por resultado elementos estructurales más esbeltos. 

Por lo tanto. en el diseño de columnas. una consideración de gran importancia, es la 
de contar con procedimientos de diseño confiables y racionales para tomar en cuenta la 
csbcltc;. de estos elementos estructurales. 

, .. 
•, 

,. 
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Ejemplo de aplicación del diseño de elementos cortos sujetos a flexo
compresión, en los cuales no es necesario tomar en consideración los 
efectos de esbeltez. 

Diséñese una columna rectangular annada con estribos. Definase el refuerzo 
vertical para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de 11 O ton. Los momentos de 
car¡;a muerta y viva aplicados en el extremo superior de la columna tienen un valor de 
13.00 y 10.00 ton-m, respectivamente, respecto al eje fuerte. Supóngase que los 
momentos en el extremo inferior son la mitad de los aplicados en el extremo superior. 
Respecto del eje débil los momentos son insignificantes. 

La columna tiene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m, en ambas direcciones, y 
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil 

lo hace en curvatura sencilla. Utilícese un concreto ¡;: = 300 kglcm' y un acero de 

refuerzo, con /, = 4, 000 kglcm'. El marco del cual forma parte la columna se encuentra 

atiesado (no experimenta ladeo). 

El proceso de diseño se desarrolla de conformidad con las N.T.C. para Diseño y 
Construcción de Estructuras de Concreto, del Reglamento de Construcciones del D.F. 

l. Las cargas para diseño valen: 

P,,=1.4(160+110)=378.00ton 

M,= 1.4(13.00+ 10.00) = 32.2 ton-m 

2. Esbeltez de la columna. Sección de la misma 

R.C.D.F. Art. 194 

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supóngase una columna con dimensiones de 
35 por 60 cm. 

La sección l.3.2.b) de las NTC, establece que en miembros con extremos 
restringidos lateralmente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos 
de esbeltez cuando la relación entre la longitud efecuva y el radio de giro r de la sección 

considerada. sea menor que 34- 12 ( ~;). El cociente es negativo cuando el elemento 

se ncxiona en curvatura doble y positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, es el 
IQ.eht>r tlf ~ y o r 
~ de los momentos v M, es el - de los que actúan en los extremos de la 
columna. 

El concepto de los efectos de esbeltez se tratará con mayor amplitud más adelante, 
en una sesión especial sobre el tema. 
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a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm) 
k= 1.0 por tratarse de un elemento a compresión que no experimenta ladeo 

(ACl 10.12.1) 

r = 0.30(35) = 10.5 cm 

k!, = 1.0(230) 21.90 
r 10.5 

Con momentos respecto al eje débil insignificantes, supóngase M, 1M, = 1.0 
Para considerar la esbeltez: 

k/ . 
-" < 34 -12(1.0) = 22 en curvatura sencilla 
r 

Por lo tanto: respecto al eje débil no es necesario tomar en cuenta la esbeltez 

b. Esbeltez respecto al eje fuerte (60 cm) 

k= 1.0 
r = 0.30(60) =18 

M,! M,=- 0.5 

k!, = 1.0(230) 

r 18 
12.78 < 34 -12( -0.5) = 40 

'· 
..... 

Por lo tanto: pueden despreciarse los efectos de esbeltez respecto al eje fuerte 

3. Cálculo del acero de refuerzo 

a. Porcentaje de refuerzo mínimo y máximo 

En la sección 4.22 de las NTC para concreto, se establece que el porcentaje de 

refuerzo no debe ser menor a 20/ J, ni mayor al 6 por ciento. El número mínimo de 

,·arillas es de 6 en columnas circulares y de 4 en columnas cuadradas o 
rectangulares. 

b. Esfuerzos y módulo de elasticidad de los materiales para el diseño 

Para el diseño se utiliza: 

!.' = 0.8/ Ec. 1.7 de la sección 1.4.l.b de las NTC 
Para usos estructurales, el concreto clase 1 deberá tener una resistencia mínima: 

¡; = 250 kglc"!' sección 1.4.l.b de las NTC 
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El módulo de elasticidad del concreto clase 1, se estipula igual a 

14,000Jl (1.4.l.d de las NTC), en tanto que el módulo de elasticidad del acero es 

casi siempre igual a: 

E, = 2, 000,000 kg /cm' 

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia: 

J, = 4. 000 kglcm' (Sección 1.4.2 de las t\TC) 

c. Factores de reducción de la resistencia 
De conformidad con la sección 1.6 de las NTC, los factores de reducción de 

la resistencia que se deben emplear, son: 

• Para flexión: F. = 0.9 

• Para cortante y torsión: F. = 0.8 

Para flexocompresión, el factor de reducción de la resistencia vale 0.8. si el 
núcleo está confinado por un zuncho, y 0.7 si se colocan estribos y la falla de la 
columna es en compresión. 

4. Utilización del diagrama de interacción del D.F. 

Supóngase que se utilizan varillas del #10 (1.25 pulgadas) 

a. Cálculo del parámetro d/h. Para el peralte de 60 cm. 

d = peralte total - recubrimiento libre - el diámetro del estribo - y, del 
diámetro de la varilla = 60- 1.5-0.95- 1.59 = 55.96 cm 

El cociente d/h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de interacción para 
dlh=0.95 

5. Diagrama de interacción 

Hay varias formas de ingresar al diagrama ·de interacción. Una de ellas es la de 
calcular los valores de: 

expresiones en las cuales b y h son los lados menor y mayor de la columna; para 
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reducción F" = 0.7; y 

l = 0.85(0.8)J; = 0.85(0.8) 300 = 204 kglcm' 
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Reemplazando valores, se obtiene que K= 1.26 y R = 0.18, en cuya intersección se 
encuentra q =O. 71 . 

Ahora, 

donde A, es el il.rea de acero de la sección de concreto. 

Reemplazando: si q = p ~~ = 0.71 
/, . 

entonces: 
204 . 

p = 0.71-- = 0.0362 = 3.62% 
4,000 

Lo anterior significa que el área de acero necesana es el 3.62% del área del 
concreto: 

A,= p(bh) = 0.0362(35)60 = 76.04cm' 

't 
Ocho varillas del #lO(!'!. de pulgada) tienen un área de 63.52 cm'. en tanto que)O 

varillas del No. 1 O, tienen un área de 79.40 cm2 • Se requieren, por consiguiente, 1 O 
vari !las del # 1 O. 

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interacción, es el de calcular .el 
par:imetro e!h. donde e, es la excentricidad de la aplicación de la carga, la cual se obtiene 

dividiendo el momento M, entre la carga axial P,. En efecto: 

:_=M,= 34.2(10)' =O.l 42 
h P,h 378(10)360 

En la intersección de :_ = 0.14 con K = 1.26, se lee nuevamente q = O. 71, y 
h 

descendiendo hasta la abcisa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniendose los 
mismo valores que ya se habían determinado previamente. Con este valor de R, puede 

calcularse M, y compararlo con el propuesto para el diseño. En caso de que este valor 

calculado sea mayor que el momento último de diseño, se verifica que el área de acero 
calculada resulta correcta. De otra forma. habrá que incrementar la cantidad de acero o 
el t~tnatio de la sección de concreto. y efectuar una nueva secuencia de diseño con los 
nuevos valores. 

6. Porcentaje de refuerzo 

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale: 

p = ~ = 
79

.4 = 3.79% > 3.62% requerido 
bh 35(60) 

a. Refuerzo máximo y mínimo 

297 

• ' 



El porcentaje mínimo admisible de refuerzo es: 

-
20 

-
20 

- o oo5 -o 5"/ " 6'"/ · Pm.,------ . - . ,.< ~. _, •.. correcto 
!, 4,000 

Este último porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de rcfucczo que 
usualmente se utilizan en la práctica, pero aún así es menor al máximo perm1s1ble del 
6%. El número de 1 O varillas colocadas es, por ~upuesto, mayor al min1mo de 4 
necesarias en una sección transversal cuadrada o rectangular. 

b. Comportamiento de la columna según las cargas aplicadas y la sección dada 

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la intersección de f..." con 
los demás paró.metros calculados, incluyendo R, es factible percatarse de que la falla de 
la columna tendría lugar en la zona de compresión, por lo cual, el valor de O. 7 adoptado 

para el factor de reducción F., es correcto. 

7. Refuerzo transveral 

a. Separación de los estribos 
La sección 4.2.3. de las N.T.C. señala que la separación de los estribos no será 

IlW) or a: 

o 

o 

o 

~ veces el diámetro de la varilla longitudinal; 
...¡;, 

48 veces el diámetro de la varilla del estribo; ni 
la mitad de la menor dimensión de la columna 

Efectuando operaciones: 

~ = 13.44; x3.8!cm = 51.2lcm; 

48 (0.95) = 45.60 cm; 
0.5(35) = 17.5 cm ~ 

Deberá entonces colocarse estribos del #3 @ 17.5 cm de separación 

b Separación en la zona de las juntas 
La separación máxima se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una 

lon~1tud no menor que la dimensión transversal máxima de columna. 1/6 de la altura 
libre de esta, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unión con trabes y losas, medida a 
partir del respectivo plano de intersección. En este caso: 
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• La mayor longitud transversal de la columna es de 60 cm 
• 1/6 de la altura libre= 38 cm 
• 60 cm 

Por consiguiente, la dimensión que rige es la de 60 cm 

c. Detalle de la colocación de los estribos 
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de 

esquina y una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soponc lateral 
suministrado por el doblez de un estribo con un ángulo interno no mayor de 135 grados. 
Además. ninguna varilla sin sopone lateral debe distar más de 15 cm de una varilla 
soponada lateralmente. 

-------....... 

i'---.35 ---+ 
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4 vorlllos 

10 vnrillos 

14 vorlllos 

Fig. A-20 

6 varillas 

TODAS LAS VARIUAS 
DEBE~ lLEVAR 
ESTRIBOS O ANILLOS 
CUANDO MENOS DEL 
H0: Z, ll<RA RESTRIN
GIR El.. PANDEO. 
DICHOS ESTRIBOS 
DEBERAN ESPACIARSE 
NO MAS DE 16 ~ DE 
LA VAH 1 U.A L.O.'IGITU
DINAL, 'lB Q! DE LA 
VARIUA CEl.. ESI RtBO. 
O LA ll.ENOR DI MEN
SION DE LA COI..1JUNA. 
ADEl.!AS LA D lSPOSI
CIOtl DE LOS ESTRIBOS 
SERA DE TAl.. FORMA 
OJE = VARJUA 

8 varillas 

LDNGITUDlNAl. TOlGA 12 varillas 
1-'l SOPORTE LATERAL 
O.WO POR EL DOBLEZ 
DE OJALQUIERA DE LOS 
ANILlOS~ UN 
AN GULO ,INTERNO 
MENOR O IGUAL A 
1~5~ ESTAS ~EJt-
CIAS RIGEN TA!lTO 
PARA EL USO DE 
Pt..O\J ETES DE VARILLAS 
COMO ~ El. REFUER2D 
NORMAL •. 

16 varillas 

.,. 

·TIPOS e::: REFU~RZO TRANSVERSAL EN COLUM~S 
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longitudinal bar shall have 

th.eir 90-deg hooks en 

opposite sides of column 

6 d extension 
b 

¡. X 

Note: X shall not exceed 14 mches 

h = max1mum value·of X en all column faces. 
' 

'1 

New Fig. R21.4.4 -- Example of transverse reinforcement in columns 
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En resumen. se tiene que: 

a) En las columnas que están contraventeadas (sin ladeo), la longitud efectiva 1, se 

1 
encuentra entre -"- y 1., donde 1. es la longitud no soportada entre los apoyos 

~ 

de la columna; 

b 1 En las columnas que no están contraventeadas, la longitud efectiva· f.. es siempre 

mayor que la longitud real de la columna 1., y puede resultar 21, o más. En tal 
caso. un valor de k menor que 1.2 no se considera razonable 

e¡ El uso de los nomogramas anexos, permite una determinación gráfica de los 
factores de longitud efectiva para los marcos atiesados (sin ladeo). o no atiesados 
(con ladeo), respectivamente 

d) St ambos extremos están empotrados o casi, entonces '!' =O, y k= 0.5. 

e) Si ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una mínima 
ngidez a la rotación. o se aproxima a '!' = oo, entonces k= oo. 

fJ Si ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces '!'=O, y 
k= l. 
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Longitudes efectivos de 
columnas ldeclizados 

Modio onda 
s•noidal 

1 
(o) n = 1 o kt = t 

(e) n = 1 o kl = 

"""T 
~ (Modio onda 

~onoldal) 

~ (Modio onda 

1
senoldai) 

-l... 

~ (Modio onda -f oonoidal) 

Media onda 
senoral 

~ (Modio onda 
.E oonoldal) 

(b) n = 2o kt = ~~ 

T 
~ (Medio onda 

Inoidol) 

(d) n = ~ o kt = 21 

lr.4arcos con libertad para experimentar ladeo 
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Estadas do oqulllbrlo 

Pandeo de uno columna 
blar11culada 

Lon~ltud efectiva de 
columnas 

(a) [atable (e) lnoa!ablo 

p 

l 
\ T 

X 

l L 

~ 
1 

(a) Columna (b) Diagrama do Cuorpo Ubro 

n = 1 n = 2 n : 3 

(e) Nómoro do modlaa ondaa aonoldalos 

(a) . (b) (e) 
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(a ) ( b ) 

~/!A k 1/ts 'itA k 1/ts 
= CX> 

CX> -.é.!é 20 o co 
~0.0 1.0 50.0 CD 

100.0 I 10.0 100.0 
10.0 10.0 50.0 50.0 
5.0 5.0 Jo.o- --5.0 30.0 

3.0 0.9 3.0 20.0 4.0 20.0 

2.0 2.0 
10.0 3.0 1~8 9.0 

O.B B.O C.O 
1.0 10 1 •. o 7.0 
0.9 0.9 6.0 6.0 
O.B o 8 5.0 0.7 0.7 5.0 

0.6 0.7 0.6 4.0 2.0 4.0 

0.5 0.5 
3.0 3.0 

0.4 0.4 

0.3 0.3 2.0 2.0 

1.5 

0.2 
06 

0.2 

1.0 1.0 

0.1 0.1 

o 0.5 o o 1.0 o 

r = cociente de 2JI /U Of- las columnas' entre :l:(! 1 Ll de los miembros de flexiÓn 
que llegan a un extremo de una columna. en el plano considerado 

H' = k H 

A y 8 son los extremos oe la columna 

k L.,_ 
Fig l.l.Nomogramas paro determinar longitudes efectivas, H', 

oe m1emoros o f lexocompresión 

(l.lc.I') 

( .!>F) 
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD COl'i EL 
CAPÍTULO 10 DE ACI 318-99 

10.10. Efectos de esbeltez en los elementos a compresión 
En 1995. el reglamento se modificó para especificar que en lo sucesivo Jos efectos de 
esbcltez·sc tomen en consideración por medio de un análisis de :!o. orden ( 10.1 O 1 ). Si se 
toma en cuema que los procedimientos de computación y muchos programas e:--1stentes 
son ahora capaces de realizar análisis de 2o. orden, sejustifica esta disposició1~ del ACI 
318-9:'. la cual continúa vigente en 1999. 

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal y como ha ocurrido en versiones 
previas del reglamento, se permiten, en 10.12 y 10.13, los métodos aproximados que· 
determinan un momento de diseño amplificado mediamc un factor o. para tomar en 
cuenta la esbeltez del elemento en consideración. 

En la presente revisión del reglamento, se establece en forma más explicita que en las 
versiones anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les 
llama ""con ladeo''). de los contra venteados, (que ahora se les llama "sin ladeo"). En 
ambos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez. 

Se establecen limites inferiores para· la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse 
los momentos de segundo orden y sólo deberán considerarse las cargas axiales y los 
momentos de primer orden para el diseño como columnas "cortas." 

Cuando se tienen relaciones de.esbeltez moderadas. es permisible la determinación de los 
momentos amplificados med1allle los procedimientos aproximados que se mencionan en 
10.1~: 10.13. 

En las columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un análisis de segundo orden 
que resulte más preciso (secCión 1 0.11.5) y que tome en cuenta la nolinearidad del 
material v el agrietamiento. los efectos de la curvatura del elemento, la distorsión lateral 
(Jrilt ). la duración de las cargas. la contracción y la f1uencia (flujo plastico ). así como la 
imcracCion con la cimentación. Los limites que se establecen en 10.1 :!.2 y 1 0.13.:! para 
marcos. s1n ladeo y con ladeo. respectivamente. se resumen a eommuación: 

i\·larco con ladeo Marco sin ladeo 
1 sin contra ventear) (contra venteado) 

SI k!) r < 22 Se desprecia la 
51 k/ u 1 r ::; 34- 12 (M l f M 

2
) 

= esbeltez 
e= 

si 22 S k/) r S 1 00 Métodos si 1002:kf./r>34-12(M,JM2 ) 

= aproximados 
e= 312 

SI kl)r > 100 = Análisis P- t:. 51 kl)r > 100 

e= 



Donde: 
1':1 1 y M2 son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos f;¡ctor;~dos 

en los extremos de la columna. M1 es positivo si el elemento se flcx1on;~ en cun·atura 
scncilb' negativo si lo hace en curvatura doble; en t;~nto que M2 siempre será positivo. 

L es el factor que determina la longitud efectiva del elemento en llcxo
compres¡ón. El factor k se determina de conformidad con 10.1 :!. calculando las 
expresiones que se presentan en Rl0.12, o por medio de los nomogramas de Jackson y 
1vloreland. que permiten calcular dicho valor de k, para columnas de sección-constante en 
un n1arco 

r es el radio de giro de la sección del elemento en flcxo-comprcsiun 

1, es la longitud fuera de los apoyos, del elemento en flexo-compresión 

1 O. 1 0.1. Excepto con lo _permitido en 1 0.10.2, el diseño de los elementos a compresión. 
las \'!gas Jc restricción y otros elementos de apoyo, se basará en las fuerzas y rnomcntos 
factorados a partir de un análisis de segundo orden, considerando la no lineandad y el· 
agrietamiento del material, así como los efectos de la curvatura del elemento y la 
distors1ón lateral (dri(l), la duración de las cargas, contracción y flujo plást1co. y la 
interacción con la ciníentación. Las dimensiones de la sección transversal de cada 
elemento que se use en el análisis estarán dentro del 1 O porciento de las dimensiones de 
los cicmc!Hos mostrados en los planos de diseño. o deberá repetirse el análisis 
propon1cndosc nuevas secciones de los elementos. ·" 

Comentano: Las disposiciones de la sección 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los 
elementos a compresión se revisaron en 1995, para reconocer el uso de los análisis de 
segundo orden v para mejorar la distinción entre los marcos con ladeo y sin ladeo. 

Se aclara el uso de los marcos no contravcnteados que experimentan ladeo y los marcos 
contravcntcados que no experimentan ladeo. 

10.1 l. i\lomcntos amplificados 
1 0.1 1 1 Las cargas axiales factoradas · P ;, los momentos factorados M 1 y M 2 en los 
cxtrenws de las columnas y cuando se requieran, las de flexiones laterales relativas l\0 en 
el cntrqllso. se calcularan utilizando un análisis elástico de primer orden donde las 
proplcclaJcs de la secciones se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas 
axiales. b presencia de las regiones agrietadas a lo largo del miembro. asi como los 
efectos de la durac1ón de las cargas. En forma alternativa se permitirá el uso de las 
siguientes propiedades para los elementos de la estructura: 
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a) El módulo de de la sección 8.5.1: para 
elasticidad concreto de peso normal 

E,= !5000fi: 
b) Momentos de inercia: 

Vigas 0.35 1g 
Columnas 0.70 lg 

M uros - sin agrietar u. 70 lg 
agnetados 0.35 lg 

Placas y losas planas 0.25 lg 
e) Area 1.0 Ag 

Los momentos de inercia se dtvidirán por (l + P~). donde P~: 

a) Para marcos sin ladeo: 

fJ = carga sostenida axial máxima factorada 

carga axial máxima factorada 
b) Para marcos con ladeo. excepto a lo requerido en.c): 

fJ = cortante sostenido máximo factorado en un entrepiso 

" cortante máximo factorado en ese entrepiso 

e) en Jz¡ \Uificación de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabo de.conformidad 
con 10 13.6: 

fJ =carga sostenida axial máxima factorada 

" carga axial máxima factorada 

10.11.-1 Los marcos sin y con ladeo 
·En Lis estructuras reales no existen las condiciones perfectas ·'con ladeo·· o "sin ladeo." 

St mediante una inspección no es posible determinar con precisión si el marco está o no 
contraYcntcado, las secctones 10.11.4.1 y 10.11.4.2 proporcionan dos formas para 
detcnmnar la condición del marco. De conformidad con 1 0.11.4. 1. una columna que 

·forma parte del marco se constdera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los 
extremos de ella, debidos a los efectos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento 
de l"s correspondientes momentos. de .primer orden. De acuerdo con 10.1 1.-1.2, se puede 
supllncr que un entrcptso del marco no experimenta ladeo. SJ. 

en la que. 
Q = 

Q = ¿ !'./> .. < 0.05 
VI 
"' 

Ec. (10-7) 

indice de estabilidad en un entrepiso 

carga vertical factorada total en el entrepiso 
cortante total en el entrepiso 

314 



'· 

6., = deflexión relativa de primer orden entre los extremos superior e 
inferior del entrepiso, debida a V u 

( = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del 

marco 

l 0.1 :C.2. "En los marcos sin ladeo se permitirá despreciar los efectos de esbeltez para los 
clcmctllos en compresión que satisfagan: 

k/ 
-" S34-l2(M,IM,) Ec.(l0-8) 
r 

donde el término [34 -12(M,I M,)] no se tomará mayor a 40. El término M 11M2 es 
positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en 
curvatura doble. 

l 0.12.3. Los elementos en compresión se diseñarán para la carga axial factorada P u y el 
momento M, amplificado por los efectos de la curvatura, como sigue: 

en la que: 

El se tomará tgual a: 

M,= li,,M 2 Ec. (10-9) 

El 

ó 

- __:C:.Jm[!L__ p ;, 1.0 
¡ ___ u_ 

O. 75P, 

r.' El 
P, = 

(k!,)' 

(0.2E,Ig + E5150 ) 

1 + Du 
El = _o_.4~E.:._, l.!l.g 

I +Dd 

Ec. (l 0-l O); 

Ec. ( l 0-11) 

Ec. (10-12) 

Ec. (10-13) 

10.1 :C.3 .l. En los elementos sin cargas transversales entre los apoyos. C., se tomará 
como 

M¡ c.,= 0.6+0.4-;, 0.4 
M, 

Ec. (10-14) 

donde i\l,/i\12 es positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla. En los 
miembros con cargas transversales entre los apoyos. Cm se tomará igual a 1.0. 

10.1 :C 3 .2. El momento factorado M2 de la ec. ( 10-9) no se tomará menor a 

M,.,.,,= P.,(0.6+0.012h) Ec. (l 0-15) 
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes, donde 0.6 y h están en centimetros. En 
los ckmentos en los que M1.min excede M¡, el valor de Cm de la ec. ( 1 0-14) se tomará. ya 
sea. igml a 1.0. o se basará en el cociente de los momentos calculados 1\l¡ y lYh. 

10.13. :'\mplificación de momentos- marcos con ladeo 
El disci1o por esbeltez de los elementos con ladeo se revisó en el Reglamento de 1°95. El 
proccLÍllllicnto revisado consiste de tres pasos: 

1) Se calculan los momentos amplificados li,M,. Esto puede llevarse a cabo de tres 
maner:~s diferentes: 
Primero. se podrá utilizar un análisis. elástico de segundo orden del marco"(.! 0.13.4.1 ). 
Segundo. podrá utilizarse una aproximación de dicho análisis ( 1 0.13.4.2). 
1.:~ tc1ccr:~ :~ltcrn:~tiva es la de utilizar el amplificador de !:~deo 1\, de l:~s ediciones 
antcriolc> dd reglamento (10.3.4.3). 

2) Los momentos amplificados de ladeo ó,M, se suman al momento no amplificado sin 
ladeo i\1,, en cada extremo de cada una de las columnas (10.13.3). Los momemos sin 
ladeo se podrán calcular utilizando un análisis elástico de primer orden. 

10.1 ~.1 En los elementos a compresión no contraventeados contra el ladeo. el factor k 
de longitud efectiva se determinará utilizando E e 1 de conformidad con 10.11.1 y será 
mavor que 1.0. 

10.13.2 En los elementos a compresión que no estén contra venteados contra ladeo, los 
efecto' de la esbeltez se despreciaran si kl,/r es menor que 22. 

1 0.13 .:; . Los momentos M 1 y M 1 en los extremos del elemento en compresión se tomarán 
como: 

M,= M, ns + li,M,, 

M: = M : '" + ó,M¡, 

Ec. (10-16) 

Ec.(I0-17) 

donde. ,),i\1" y ii,M 2, se calcularán de conform1dad con 10.13.4. 

10.13.4 Los momentos de ladeo amplificados li,M, se tomarán como los momentos en 
los extremos de la columna, calculados utilizando un análisis elástiCO de segundo orden. 
basado en la ngidez del m•embro dada en 1 0.11.1. 

1 0.13.4.2. En forma alternattva se permitira calcular o, M, como: 

Ec. (10-18) 

Si o, calculado de esta manera excede 1.5, li,M, se calculará utilizando ¡ 0.13.4.1 o. 316 
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l 0.13.4.3. Alternativamente se permitirá calcular los momentos amplificados de ladeo 

o,M,como: 
M, 

o,M, = I P ~M, 
1- " 

0.75IP, 

Ec. (10~19) 

donde IP" es la suma de todas las cargas verticales en el entrepiso y IP, es b suma de 
todas bs cargas de las columnas que resisten Jadeo en el entrepiso. l\ se calcula 
utiltzando la ecuación (10-11), donde k se obtiene con 10.13.1 y El de la ecuación (10-
12) o la (10-13). 

1 0.13.5. Si en un elemento a compresión: 

Ec. (1 0-20) 

. ~. 

el momento maximo ocurrira entre los extremos de las columnas y en ese caso, M 2 se 
dcbcrj amplificar mediante el amplificador para marcos.sin Jadeo de la ecuación ( 10-1 0). 
de b stguicnte manera: 

M =5 M.= 
l '" -

__ e"="?,--· (M,. +o, M,.) 
1- " 

Ec. ( 1 0-9) 

o 75f'. 

Entonces. la columna se diseñara para la carga axial factorada P" y el momento M, 
calcubdo utilizando 10.1 :'..3. en que M 1 y 1\12 se calculan de conformidad con 1 0.13.3. 

~u como se define para b combinación de carga en consideración. y k como se define en 
10.1 ~.1 

Se considerarj la resistencia ,. la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas 
gravnac10na!es. como stgue: 

1 0.13.6. En udtción a los casos de carga que comprenden cargas latcrulc,. se considerará 
la resistencia y la estabi!tdad de la estructura en conjunto baJo cargas gravitac10nalcs 
factoradas. 

a) Cuando 8,1\1, se calcula a partir de 10.13.4.1. el coctente de las deflexioncs 
laterales de segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden. con 1.4 veces la 
carga muerta y 1.7 veces la carga viva, más la carga lateral aplicada a la estructura, no 317 
exccdcra de 2.5. 
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b) Cuando o,M, se calcula a partir de 10.13.4.2. el valor de Q calculado utilizando 
IP" con 1.4 veces la carga muerta más 1.7 veces la carga viva. no exccdera de 0.60. 

e) Cuando o,M, se calcula a partir de 10.13.4.3, o, calculado utilizando IP., y 
IP, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, sera positiva y no excedera de 
2.5. 

En los casos a), b). y e), pd se tomará como el cociente de la carga axial máxima 
factoracb sostenida. por la carga axial máxima factorada. 

10.13. 7. En los marcos con ladeo. los elementos a flexión se diseñaran para los momentos 
totales amplificados en !ajunta, en los extremos de los elementos a compresión. 
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Example 13.1 (cont'd) 
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Example 13.1 (cont'd) Calculatlons and Dlscusslon 
Code 
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Similar! y, for column C3, use 24-#9 (Pg = 4.2%; see Fig. 13-15) . 
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Ejemplo 13.1 -Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo 
(Contraventeado). 

I?iséñense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio 
para oficinas con 10 entrepisos, que se muesira abajo. La altura libre de 
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos. 
Supóngase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas 
por el viento actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el 
edificio son los siguientes: 

Propiedad de los materiales: 

Concreto: ¡; = 350 kg/cm2 

Refuerzo: f. = 4,200 kg/cm2 

Vigas: 60 x 50 cm 

Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Col u m nas interiores: 60 x 60 cm 
Muros de cortante: 30 cm 

Peso de los largueros de piso: 
Carga muerta sobrepuesta: 
Carga viva: 

Colwnna 

420 kg/cm2 

156 kg/cm2 

244 kg/cm2 

.. • .. 

2. Determínese si el marco es con o sin ladeo Secc. 1 0.11.4.2 
Los resultados de un análisis elástico de primer orden utilizando las 

propiedades de la sección 1 0.1.1, se resumen en la tabla que sigue: 

., .. 

... 
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Nivel de 
piSO 

.... .. . "' . _; ':': e 

El índice de estabilidad Q =¿~,t. .. fv:J, para cada entrepiso es menor 

que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar como de 
no ladeo (contra venteada). 

3. Elección preliminar del refuerzo de la columna 
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez: 

rP~'"'" = 0.801f[0.85/.(A, -A,)+4,200A,J Ec (10-2) 

Para la columna A-3: 

498 = 0.80(0.70)[ 0.85(350)(50' - A,)+ 4,200A,] . 

de donde: A = 37.29 cm' 
" 

Utilicense 8 varillas del #8 (A,= 40.56 cm'; P, = 1.6%) 

Utilícese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3 
con: 

Pu = 498 ton. 
De la figura 13.14: 

rp M,= 24.98ron-m > 16.08 CORRECTO 

En forma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del 
#9: A,= 153.87 cm' 

= 
1 53

•
87 =o 04~7- 4 3o/. P, 60x60 · - - · 0 
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4. Columna C3 - Diseño final, que incluye los efectos de esbeltez. 
Determínese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilícese un 
factor de longitud efectiva k= 1.0 

k/., = l.OC650) = 36.11 10.12.1 
r· 0.3(60) 

Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura: 

34-12(M'j' =34-12(-
0

·
86

)1=40.1>36.1 
M 2 1.69 

No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto 

que k! /r<34-12(M') 10.12.2 
" M, 

Nótese que de conformidad con la disposición de 10.12.2 de ACI 

318-99, 34 -12( M,) no debe tomarse mayor a 40. 
M, 

En este caso no es necesario calcular un valor más preciso de k, ya 
que la columna no es esbelta para k = 1.0. Las 24 vars. del #9 resultán 
adecuadas. 

5. Columna A3- Diseño final, incluyendo efectos de esbeltez " 
a) Determínese si es necesario considerar los efectos de esbeltez 

Determínese k del nomograma en R.l 0.12 

1, =0.7(
50

')=364,583cm' 10.11.1 
U/ 12 

E,= 15,100J7 = 282,589 kglcm' 

Para b columna en la planta baja, de 6.75 m= 675 cm 
E 1 28::.589(364.583) 

15
_ 

0
, k Z = 675 = J x 1 ¡;-cm 

Para la columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m= 396 cm 

EJ = 282.589 (364.583) = 260 X 1 o' k<•-cm 

'· 396 " 

1 = 0.3 5(60x 50') = 218 750 cm' 
""<./ 12 ' 

Para la viga de 8.53 m 
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EJ = 282.589(218.750) T2 x 10'kg-cm 
1 853 

lJl = LEJII, (153+260)10
5 

= 5.7 
A L.EJ!I 72x105 

Supóngase que 't'
11 

= 1.0 (columna esencialmente empotrada en la 

base). 
Del nomograma en Rl0.10.12.1 (a): k= 0.84. 

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura: 

k/, =36<34-12(~)=28 
r 16.08 

k/, =36<34-12(-
8

·
21

)=40 
r 16.08 

para la columna A3 flexionada en cuvatura sencilla: 

kl, =36 > 34-12(~)=28 
r 16.04 

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, SI se 
flexiona en doble curvatura, la cual es la condición más común para las 
construcciones de concreto vaciado en sitio. Si embargo, con objeto de 
ilustrar el procedimiento de diseño, incluidos los efectos de esbeltez en las 
columnas sin ladeo, supóngase una curvatura sencilla. 

b. Determinese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la 
combinación de cargas para el diseño. 

donde: 
A{= o,, M, 

e,.. o.,, = ---"',?;::-- 2: l. o 
1- --"----" 

0.75? 
' 

e = o.6 + o A ( M, ) ::: o A 
"' M 

l 

= 0.6 + 0.4 ( 
821 

) = 0.8 
16.08 

Ec ( 1 0-9) 

Ec (1 0-1 O) 

Ec ( 1 0-14) 
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tr 2El 
P = -- E e (l 0-11) 
' ( ki.)' 

El= 0·2E), +EJ., Ec ( 1 0-12) 
1 + j3¿ 

E, = 15,1 oo-fl = 15,IOO.J350 = 282,589 kglcm' Secc. 8.51 

50' 
1, =- = 520,833 kglcm' 

12 

E, = 2x 1 06 kg/cm2 Secc. 8.5.2 

1" = 2 [ (3 X 5.07) e2o -1.11 - 1.91- 3.81 )'] = 1 O, 043 cm' 

En lu c\rrcsJOn untenor. el diámetro de la varilla del #7 dividido por 2 = l.llcm; el d¡¡imctro del cstnbo del #6 = 1.91 cm.~. 

clrecubnmientodc 1.5"=3.81 cm 

f3 - l.4 P,, = 0.82 
J-

1.4P,, + 1.7P, 

"\ 

El = 0.2 (282.589)520. 833 + 2(1 0
6

) 10.043 2.72(1 O)'o kg-cm' 
1 + 0.82 

De la Ec (10.-13): 

El= 0.4EJ, = 0.4(282,589)520,833 = 123 (lO'o) 
1 + /3, 1.82 

Si se utiliza este último valor, la carga critica P, vale: 

p = 7r'(3.23)lO" = 1070 919 k 
' (O.S4x650)' ' ' g 

"' 0.8 
u = ---=-::o-:::~- = 2.1 1 

'" 498,000 
1-----'---

0.75(1,071,000) 

Veri fiquense los requisitos de momento mínimo: 

... 
·-· 
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M,., = J:_(0.6 + 0.03h) = 498,000(0.6 + 0.03x50) Ec ( 10-15) 
= 1,045,800 kg-cm = 10.45 < 16.08 ton-m 

Por consiguiente: 
M,= 2.11( 16.08) = 33.85 ton-m 

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 50 x 
50 cm reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinación 
de cargas P" = 498 ton y M,= 33.85 ton-m. En este caso se requieren 8 vars. 
del #9, las cuales representan un P, =2.0%. 

6. Para propósitos comparativos se realizó un análisis P-¿j utilizando las 
propiedades que aparecen en la sección 10.11.1 del Reglamento. Los 

momentos totales que se obtuvieron de este análisis P-¿j son esencialmente 
los mismos a los que se obtuvieron a partir de una análisis de primer orden. 
Lo anterior ilustra la economía total que se logra cuando para el diseño de 

los elementos se utiliza un análisis P-.1. 
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• ,.:t" 2 
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1 1 1 1 111 
1 1 1 11 

1 1 1 11 

1 1 1 1 

1 1 1 1 

1 1 1 1 

1 1 1 1 1 

1 1 11 1 1 

.... .. ... ... ¡, • 

,, 
. 1¡ .:\ 

5 ~ 7.30 m = 36.50 
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Ejemplo 13.2- Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo 
(no contra venteado). 

Diséi'iense las columnas Cl y C2 en el primer entrepiso del edificio para 
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del 
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demás. Supóngase 
que los efectos laterales en el edificio son provocados por el \ iento 
actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los 
siguientes: 

Propiedades de los materiales: 

Concreto f' = 420 kglcm1 para las columnas en los dos 
entrepisos inferiores 

¡; = 280 kglcm= para todos los demás sitios 
(w, = 2,400 kg!m3) 

Refuerzo /, = 4,200kglcm2 

Vigas: 60 x 50 cm 
Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Columnas interiores: 60 x 60 cm 

Carga muerta sobrepuesta 
Carga viva 

= 208 kg/m2 

= 244 kg/m2 

·1. Combinaciones las cargas factoradas 
l. U; 1.40 e- 1.7L 
" Li; 0.75( 1.40 .._ 1.7L + 1.7\V) 
o. Li = 0.90 .,- 1.3W 

Ec (9-1) 
Ec (9-2) 
Ec (9-3) 

2. Determínese si el marco es con ladeo o sin ladeo 

Secc. 9.2 

Los resultados del análisis de primer orden utilizando las propiedades 
de 13 sección l 0.1 1.1 se resumen en la tabla siguiente: 
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Col 

Cl 

e: 

• 

Com- Momentos t1cx10nantcs fac10raoos 
buiJ- Carga (ton-m) 
e IOn a;...¡¡¡] 

!le facto- Mu c:~tremo supenor M. extremo mfc:rior 

1 

1 

1 

1 

! 

' 
1 

car!!a!' rada. 

1 

1 1 fl02 
' '· ~iS -
e 1 32S 
¡ 1 I.Ot>O 
-

1 i•JS -
1 51 J 

J\í,·cl de 
PiSO 

12 

JI 
10 

ns S 

7&7 

5.91 2.26 
378 ::!.30 1 

1 0.14 

1 0.12 1 6.\0 

1 01 ! 6.D 

IJ: * 
(ton) ------------
1,420 ------------
2,849 
4.277 
5.704 ------------ ------------

9 7.135 ·---- ·s---- -~-- · ·s.s3<i-- · 
------------ ------------

7 9,970 ------------ ------------
6 11.399 

------)·----~---¡2:m··-

--- '- ·..¡----- .j-- "14:256---
----·-:;··--- ··-¡:s:69o··· 
------------ ------------

2 17.139 

M, M, M ••• M,. M., 
total ns S tollll 
7.87 3 94 . 3.94 3.94 7 87 3 04 7 Ri ! 

8.16 2.95 21.73 24.68 8.16 24.68 5 91 :!.95 ' : 26 
6os 1.90 2:.14 24.04 . 6.08 24.()1 3.78 1.90 "1 : 30 1 

0.14 0.07 . 0.07 0.07 014 0.07 0.14 1 ·¡ 
6.22 0.07 45.67 45.74 6.22 45.74 o 12 o 07 1 tl JO 1 

6.33 1 0.04 46.50 46.54 6.33 1 46.54 0.10 0.04 1 6 23 1 

/::,.n 
(cm) 

------------
0.15 ------------
0.25 
0.41 

0.79 
------------0.91 ------------

1.04 
1.14 ------------
1.19 
1.12 ------------
0.84 

v. 1, 
(ton) (cm) 

Q= IP,ó, 
r. t .. ' ------------------------ ------------

8.67 365 0.067 ------------------------ ------------
25.79 365 0.076 

---42:63---------365---- ----6.-1-13----
-- "59j ¡·· ------ "365"--- ----6.·1·4-0---
-- "75j7---------365----. ----6.úl"--
------------------------ ------------

90.98 365 0.203 
106.19 365 0.234 -------------------------------------
129.95 365 0.269 ------------------------ ------------
135.20 365 0.297 ------------------------ ------------
148.87 365 0.312 ------------------------ ------------
161.71 365 0.298 ------------------------ ------------
175.11 430 0.190 

lnlu:, :..· el peso del p1so. las cargas muertas sobrepuestas y las cargas v¡vas rcduc1da:. El Jactar de 
rcJuCCIOil de la carga VI\'J :.e tomó ¡gu;:!l a O 08 (A-150). 

El índice de estabilidad 

Q =) P,,6, 
V 1 
" ' 

es m~,·or a 0.05 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas 
no ~sl~\11 contraventeadas. 

3. Elección preliminar del refuerzo de la columna 
Utilice el programa PCACOL para determinar el area requerida del 

acero longitudinal. sin incluir los efectos de esbeltez. 

Para la columna C 1, utilice 8 vars. del# 8 ( P, = !.6%) 

Para la columna C:2, utilice 16 vars. del# 11 (p, = 4.3%) 

M¡, 

:! l. 7 _; 

21.14 

.t)J¡i 

46.~(1 
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4. Columna Cl-Diseño definitivo, incluyendo efectos de esbeltez 
a. Determine k de] nomo grama en R1 0.12.1 

. (50') 1 , = 0.7 - = 364,583 cm' 
ttJ 12 

Secc. 10.11.1 

_E, = 15,1 oo.Jl = 15,! OO.J420 = 309,458 cm' Secc. 8.5.1 

Para la columna de 4.32 m: EJ = 309•458 (364·583) = 262 x 1 O'' kg-cm 
l. 430 

Para la columna de 3.65 m: EJ = 309
•
458

(
364

·
583

) 309x10' kg-cm 
1, 365 

1 =0.3s(
6
0xS0')=218750cm' 10.11.1 

\'IJ.:O 12 ' 

Para la viga de 7.30 m de longitud: 
EJ 309.458(218,750) , 
-= 92.5x10 kg-cm . 

1 732 

262 + 309 = 6.17 
9,_) 

Supóngase que \f'
11 

= 1.0 (columna esencialmente empotrada en la 
base). 

Del nomo grama de la figura R.! 0.12.1 (b), k= 1.76: 

k!, = 1.76( 405) = 48 > 22 10.13.2 
r 0.3(50) 

Por consiguiente: deberán considerarse los efectos de esbeltez 

b. Determine el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) 
y las combinaciOnes de cargas de diseño 

M,= M,,, +c5,M,, 
Utilizando un análisis P- 6 aproximado: 

c5 M = M,, >M ' ,, 1-Q ,, 

Ec ( 1 0-17) 

Ec(l0-18) 

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de diseño. 
incluidos los efectos de esbeltez: 332 



Comb1na 1 ' 

ción de 
M211.1 M Q o o, M,, M, p 

2.< ·' " cargas (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton) 

1 7.87 - - - - 7.87 602 
~ 2.95 21.73 0.19 1.24 26.95 29.90 478 - . 
' 1.90 22.14 0.19 1.24 27.45 29.35 328 .l 

Utilizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinaciones de 
cargJ cJen dentro del diagrama de interacción. Por lo tanto, las 8 varillas del 
#8 son Jdecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al 
utilizar un análisis P- t. aproximado. 

PJra propósitos de comparación, recalcúlese o. ivf,. utilizando el 
método de amplilicación de momentos dado en ediciones anteriores del 
RegiJmento ACI. 

o M = M,, \1 
' ¡, '\'p "2,¡ l• 

1- ¿ 11 

0.75) p 
~' 

Ec ( 1 0-19) 

Ll carga crítica EJ. se calcula a partir de la Ec ( 10-11 ), utilizando k de 
10.13 J yE/ delaEc(I0-12)o(I0-13). 

Para cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes 
de columnas 1 y 4 (esto es: las columnas que reciben sólo 1 viga en la 
dirección del análisis), k se determinó en la parte 4(a) con un valor de l. 76. 
Utiliz:.mdo la Ec ( 1 0-13), con Po~= 0: 

El= 04(309.458{ ~~J) = 6.45(10 10
) 

La cargJ critica vale: 

, ::' Ef :-: 0 
X 6.45 (J 0) 10 

1 = --, = . = 1.257 922 kg =l. 257 /()/1 
· (ki,J o 76 x 4osr · Ec ( l 0-l 1) 

Para cad:1 una de las col u m nas de orilla A2, A3, F2 y F3 (esto es: las 
co!'umnas que reciben a dos trabes, una. a cada lado, en la dirección del 
análisis): 
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'f' A = 262 + 309 = 3_08 
2x9'2.7 

'!-' 11 = 1.0 

Del nomo grama correspondiente, k= 1.58. 

La carga crítica es: 

!' -:-:'El _r.'x6.45(!0)" -¡s-4 6.59 k-¡---- __ _ _ , ) g- ))) Ion 
' (k!.,)' (1.58x405) 2 

' ' 

Para cada una de las ocho columnas interiores: 

1, = 0.7(
60')= 756,000crn' 

"' 12 

Ec ( 1 0-1 1) 

Secc. 10.1 1.1 

E 1 309 458(756.000) Para la columna de 4.32m: -'- = ' = 541 x 1 o' kg-cm 
1 432 
' -

Para la columna de 3.65 m: E,!= 309.458
(756·000) = 641 x 1 o' kg-cm 

1,. 365 

'!-' = 541 +641 = 6.38 
A (2x92.7) 

'l'/1 = 1.0 

Del nomo grama: k= 1.8 

El =0.4(309.458)( ~~
4 

J=l.34x10 11 Ec ( 1 0-13) 

;r'EI ;r' x1.34x!O" 
P, = --, = , = 2,488,568 kg = 2,488Ion 

(ki .. r o.sx405J" 

Por lo tanto: 

I ~ = 12c1. 257) + 4(1.555) + 8(2,488) = 41.208 1011 

1 
t5' = ) p = --~-:-:;-;;:-- = 2.24 

1- - " 1- 17.139 
o 752::~ 0.75(41.208) 

Para la combinación 2, de cargas: 

M 2 = 2.95 + 2.24(21.73) = 51.62 Ion-m 

Para la combinación 3, de cargas: 

r 
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M, =1.90+2.24(22.14)=51.49/on-m 

De la figura 13.17, resulta claro que la combinación 2 de cargas cae 
fuera del diagrama de interacción. Por consiguiente, es necesario 

incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 ( p, = 2.0% ). para tomar en 

cuenta· los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método de la 
amplificación de momentos de reglamentos previos de ACI. 

5. Columna C2. Diseño definitivo, para incluir los efectos de esbeltez. 

a. Determínese si deben considerarse los efectos de esbeltez. 
En la parte 4(b ), k se determinó igual a 1.8 para las columnas 

intcr·iorcs. Por consiguiente: 

k/., = 1.8 ( 405) = 40.5 > 22 10.13.2 
r 0.3 (60) 

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez. 

b) Determínese el momento total M, (incluyendo los efectos de 

esbeltez) y las combinaciones de cargas de diseño. 

M,=M,,"+5,M,. Ec(I0-17) 

Utilizando un análisis P- 6 aproximado: 

s: M, 
u i\1, = ---· 2: M, 

' ·' 1-Q ' 
Ec (10-18) 

La siguiente, tabla resume las combinaciones de cargas de disei'io, 
incluyendo los efectos de esbeltez: 

Combina 
ción de M M2s Q 5 eS M M P. liH ' ,, l.! 

c;_¡rga (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton) 

1 1 0.14 
1 - - 1 - 1 - 0.14 1 1.060 

~ 

1 0.07 45.67 1 0.19 1 1.24 56.63 56.70 1 795 -
-' 1 

0.04 46.50 0.19 1.24 57.66 57.70 514 

De b figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas 

(P. .. M,) caen dentro del diagrama de interacción. Por consiguiente, las 16 
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varilbs del # 11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez. 
utilizando una análisis aproximado P- ó. 

• Para propósitos de comparación, recalcúlese .:5, M,, utilizando el método 
de amplificación· de ·momentos, el cual aparece· en ediciones anteriores · 

del Reglamento Ael. Utilizando los valores I P..,¿ P. y .:5, calcubdos 

en la parte 4(b ): 
o,= ~.24 

Para la combinación 2 de cargas: 
M 1 = 0.07 + 2.14( 45.67) = 102.37 ton-m 

Para la combinación 3 de cargas: 
M, = 0.04 + 2.14 ( 46.50) = 104.20 ton-m 

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen 
dentro del diagrama de interacción y por consiguiente, las 16 varillas del 
# 1 1 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante 
este método. 

6. Determínese si el momento máximo ocurre en el extremo del elemento. 
Verla sección 10.13.5. 

En la columna e 1: 

~= 405 =27< 35 
r 0.3(50) ~~ 

~f. A, 

35 =41.8 
/l. 060.000 
~ 420(60)' 

Ec ( 1 0-20) 

Por consiguiente, para cada una de las columnas e 1 y e2 el momento 
m::iximo ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total 1\I: no tiene 
porqué amplificarse mediante .:5,,.. 

7. Verifíquese la inestabilidad debida una deflexión lateral de la estructura 
(Secc. 10.13.6): 

a. Cuando se utiliza 1 0.13.4.:! para calcular .:5, M,, el valor de Q que 
se evalúa utilizando cargas gravitacionales factoradas, no deber::i exceder de 
0.60. Nótese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia 
se deber::in dividir por ( 1 + /3,~ ), donde, para este piso (Secc. 10.1 1.1 ): 

336 



f3 = I 1
.4 P,, o.89; 1 + !3" = t.89 

" IJ: 

El dividir todos los momentos de inercia por ( 1 + /3,) es equivalente a ' . 
increm"e.ntar las deflexiones, y consecuentemente O, por ( 1 + f3" ). 

Por lo tanto, en el 2o. nivel: 
Q = 1.89 X 0.19 =0.36 < 0.60 

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho, si se 
calcula la Q modificada en cada piso, se muestra que la estructura es 
estable. 

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular o,M,, el valor de o, calculado 

utilizando IF: y ·¿P, correspondientes a las cargas muertas y viva~ .,. 
factoradas, será positiva y no excederá de 2.5. Para la verificación de l,a 

estabilidad, los valores de El se deberán dividir por (! + /3, ). Por 

consiguiente, los valores de Pe se deberán recalcular considerando los 
efectos de /],. ., 

es: 

En las columnas B 1 a E 1 y B4 a E4, /3" = 0.89, y la carga crítica es: 

P = 
1
'
297 

= 686 ton 
' 1 + 0.89 

En las columnas Al, Fl, A4 y F4, /3" = 0.91, y la carga crítica es: 

1.297 
P = = 679 ton 
' 1 + 0.91 

En las columnas A2, A3, F2 y F3, fJJ = 0.89, y la carga crítica es: 

1,642 
p = = 869 1017 
' 1 + 0.89 

En cáda una de las columnas interiores, /3, = 0.88, y la carga crítica 

2,590 
P = = 1,378 ton 

' 1 + 0.88 
Por lo tanto: 
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I P. = 8(686) + 4(679) + 4(869) + 8(1,378) = 22,704 ton 

y, 

t5 = ---:-::--1 ;-::-::::- < o 
' 1- 17,139 

0.75 (22,704) 

La estructura es inestable cuando · se utiliza el método de 
amplificación de momentos. 

8. Para propósitos de comparación, se llevó· a cabo un análisis P- 6 
uilizando las propiedades de la sección, dadas en 1 0.11.1. En la columna 
C l. el momento total M 2 aumentó aproximadamente 26% y en la columna 
C:2 aumentó aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de 
refuerzo determinada en la etapa de diseño preliminar es adecuada para las 
combinaciones de cargas a partir del análisis de segundo orden. Nótese que 
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron 
aproximadamente 26%. 

Para la revisión de la estabilidad según 1 0.13.6, los valores de 1 se 
dividieron por ( 1 + ,8"). En todos los niveles de piso, el cociente de las 
deflexiones laterales de 2o. orden respecto de las de l er. orden, se 
determinó menor a 2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la 
estructura. 

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de 
las cargas de viento que actúan en la dirección S-N. Sin embargo, en aras de 
simplicidad, en este ejemplo no e~ consideran éstas. 

1 O. Cuando las columnas están sujetas a flexión en las direcciones x y y , el 
análisis anterior deberá ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La 
verificación del diseño final de la columna podrá llevarse a cabo utilizando 
el método de la carga recíproca: 

E'¡,= l l l 
-+---
P," !'¡,, p" o 

En la cual: 

P R carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricidades e, 
y e ... 

PRo carga axial resistente de diseño, para la as excentricidades e,= ev =O 338 



P.0 =0.80~[ 0.85J: (A,- A,)+ J, A,,] 

cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos. 
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente 
0.80 se reemplazará por 0.85. 

PR, carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e,. 
en uno de los planos de simetría 

P R,. carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e,, 
en el otro plano de simetría 

"/' 
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Example 13.2 (cont'd) 
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Example 13.2 (cont'd) 
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5. MARCOS DUCTILES 

5.1 Requisitos generaleé 

Este capitulo es nuevo en las Normas1 est! baaaOo 

.en el Ap~ndice A del Reglamento ACI de 1g93 (re! 

eaenc1almarite 

) y en &liJunOa 

criterios de ~i~eño noezelandeses (re!s ). Se entiende por m•t 

co d6ctil una estructura rnonol1tica formada por columnas y viga~ 

que baje la acci6n del un sismo intenso puede soportar una serie 

de ciclos de comportamiento inel~stico, sin menoscabo significa

tivo de su cupacidvdde carga. LO anterior se logra si en al mar 

co puede formarse un mecanismo de falla en el que las zona& que- ... 
funcion~n corno articulaciones pl&sticas poseen una considerable 

cu¡>~Cldud de giro ante acciones repetidas. La raz6n p~incipal 

de usa::: estructuras dúctiles es que permiten ser diseñadas para /(1· 
resistencias menores que las que requerirían en un cierto sitio 

estructuras de comportamiento el~stico. Esto ocurre as1, entre 
fve 

otras razones, por la energ1a
11
durante un ¡;¡fsino•disipa el marco 

dúctil en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien

te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse daños e~-

" tr·ucturales, principalmente en las vigas, que requeriran quiz:í 
7" 

de e par aciones de costo no despreci!b le; de manera que loE: re E_ 

ponsablcs del proyecto y el propietario tienen que elegir entre 

usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento y sus 

~armas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la cstrus 

fura para disminuir el riesgo de da~os futuros. 
· t?li las ;;rt)cv/;;cioli~J p!Bitt"cttÚ 
La capacidad de g1ro'se logra suministrando confinamiento lat~ 

ral al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos suficien 

temente resistentes y próximos ente sf, y limitando la cuant1a de 

ref1_1erzo. El confinamiento lateral hace que. aumente la capac.ióad 

de deformaci6n longitudinal de compresi6n del concreto tantc> ~~- · 

recta como por flexión y, por tanto, que se incremente la capaci

dad de giro. 

Las fallas no dúctiles, como las debidas· a fuerza cortante o a 

~scabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de ---) 
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acero con fluencia definida. Si el acero fluye bajo una cier-

ta fuerza, queo~ acotados los esfuerzos de adherencia y loa 

momentos flexionantes¡ indirectamente también quedan acotadas 

las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento aoepta

blemente estable bajo cargas c1clicas como las que imponen los 

sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes 

en los elementos del marco. 

En general
1 

los requisitos de este capitulo est4n encaminados 

a lograr, nediante requisitos de detalles de refuerzo y d1men-

sienes, que el comportamiento del marco esté regido por el gi-

ro inclástico por flexión en las zonas que se considera~ ar-

ticulaciones. plásticas 'sin que se presente antes gtro tipo de 

falla y .CJue soporte ciclos de carga imPuestos= sism:>s intensos 1 ' .. • 

De acuerdo. con el criterio general adoptado en el art!culo 207 

del Reglamento y en las Normas Técnicas complementarias para 

·Diseño por Sismo, a los edificios formados por marcos dúctile~ 

les corresponde un factor de comportamiento s1smico, O, igual 

a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos 

y muros o contravientos, con tal que la fuerza s!smica resis
en cada entr~p iso 

tida por los marcosYSea por lo menos el 50 por cienco de la 
. "'llfJ9Ve 

total. Se adm1te as1 porque~l muro tiene menos c .. pacidad 

que un marco para deformarse sin fallasen una estructura for

mada por marcos dúctiles y muros, si llegan a fallar éstos
1

los 

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el 

derrumbe de la construcción. 

•• 
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¡ 

Para revisar el requisito de que en cada entrepiso loa marcoa 

sean capaces de resistir al menoa el SO por ciento de la fuer

za cortante actuante, puede procederse en la forna aiguiente1 

a) Anal!cese la estructura y determ!nRn. las ~uerzaa cortantes 

q'ue ac telatl ~n ·las columnas, 

1 
b) 'Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que 

actdan en las columnas ~ue forman marcos al suponer que no 

' 
existen los. muros es al menos el SO por ciento de la fuer- ' • 

~a corta~te total de ese entrepiso, se acepta que ae cumple 

el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrará 

a esos marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia 

necesari·a de entrepiso, 

no con 
Si ul. aplicar el procedimiento anterior se cumple~el requisito, ,... 
pueüe recurrirse al criterio general que consiste en comprobar 

• . . 
que los marcos solos, suponiendo que los muros. han ~allado,)son 

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento 

de la fuerza cortante actuante. Para esto, se ~izan 

los marcos sin los muros, bajo el 50 ~or ciento de las :uerzas 

laterales totales, y se diseñan para que lo resistan; o bien . 
se 

se dis~ña la estructura, inclLyendo los nuros, y después re-
A.. 

visa que la resisten¡;:ia· de los m .reos solos cum'pla con el re-

quisito. 
' ., 

Es te Gl timo proceder és- más laborioso. 

En cuanto a l~ cond1ci6n 3 para usar O = 4 que aparecen en las 

normas para diseño p(lr sisr.1o en el sentido de que el mini!:lO 

=ciente: de la capicidad resistente de un entre~iso entre 

la acci6L de Jiseño ~0 difiera en más de 35 por ciento del 

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede 

supone~se que la resistencia de un entrepiso 
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corresponde al mecanismo que en él ee forme con art1culac1o-

ne~ pl~sticas en lo& extremo& de la1 columna• y que la reeie-

tenc1a del muro es la que tiene a fuerza cortante en al entra-· 
prored/miento 

piso. Este · . sobrestima la resistencia de entrepiso, 

particularmente en edificios psbeltos donde las articulacio-

nc~ se formen· en las viryas y no en las columnas y el muro 

de concreto falle por tlexi6n en su base. Sin ~bargo, se 

justifica hacerlo as! ~arque la intenciOn del requisito es 

eVit~r que haya discontinuidades i~portantes en las resisten-

cias de los entrep~sos 1 y no interesa tanto el valor real de 

esas resistencias, sino su.s valores relativos. No vale la pena 

tratar de valuar la resistencia real de entrepiso;pues cuan

do no se forma un mecanis~o en el entrepiso que se trata sino 

que el mecanismo de falla del edificio está definido por ar-

ticulaciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-

trepiso pierde un tanto su significado. Si se deseara calcu-

larla deber1a ser la fuerza cortante que actúa en ese entrepi-

so cuan~se for~a el ~ecanismo de falla general del edificio; 

lo anterior se co~plica aún más cuando existen muros de con-

Asi pues, para fines de revisa~el requisito que se-trata, 

basta aplicar la expresión siguiente: 

V = 
RE 

+ V R muro 

donde VRC es la resistencia ficticia del entrepiso, l:M es la e 
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suma de los momentos resistentes en los extr~os de las colum-

nas y VR la resistencia del muro a fuerza cortante. Para muro 

valuar M debe to~arse en cuenta la carga axial que actGa en 
e 

la colu~na (pueden usarse los diagra~as de interacci6n flexi6n-

compresi6n). La re~istencia del muro se determina de acuerdo 

• • 
co11 la sección 4. 5. 2c) de las. Nor:nas

1 
considerando muro no es-

~clto; asf se obtiene: 

VR muro 

Una de las caracter!sticas de un marco que ir(luyen en su 

comportu~icnto y resistencia es la resistencia relativa entre 

colu~nas y vigas. La tendencia actual es propiciar que las co-

lur:1nas sean.,m6.e reeistentea en flexi6n que la5 viga11Ja ~in _de 

evitar las fallas laterales de entrepiso por la formación de 

articulaciones plásticas en los extre~os de las columnas; esto 

es, se lleqa a una estructura en que el mecanismo de falla 

ocurre por la formación de articulaciones inelásticas en las 

vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la zona 

elástica excepto en sus bases. Bajo un cierto sismo, la de-

manda de giro en las articulací~nes plásticas de una estructu-

ra cuyo mccunismo de falla está definido por articulaciones 

en las viqas es menor aue el aue se tiene en las articulacio-
- - . Es 

;:¡ 

'' 

nes de un mecan~smo de entrepiso; decir la estructu-
{_ror¡ ~lvmt?BJ mÓJ rcsis t~:n}19J que lBs vtqa!) J 346 

ra tlenc mas prohab~lidades oe sobrevivir durante un sismo de 

por ~1ta parl~, a c¿¡vSa <le la CBf'Ja .JJ< /aJ la cap.aciclact de 91'ro 
tnelaslrco de las '"/umna.s ~s menor r¡ve la de las VI.JdS, 



lateral que la que en realidad le correeponde, 

Se pide que la resistencia especificada, f~, dal concreto no 

sea menor de 200 kg/cm2 debido al efecto desfavorable que so-

brc 1~ curvatura en la falla tiene el dis~inuir f~1 en una 

sección rectangular que tiene un cierto refuerzo1 la profund1-, .... 
dad del eje ~eutro en la falla es e • AsfyÁf"¡ al disminuir 

/\~ e 
::' aumenta e y la curvatura disminuye. 0,8 e 

El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o 

que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el 

aplicado al dimensionar puede conducir a fallas fr69iles por 

fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla. deben 

evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que las de disefio, 

de aqui el primer requisito que se pide para el refuerzo lon-

gitudlnal de vigas y columnas. También es nece•ario que el 

esfuerzo renl de fluencia del refuerzo de las vigas no exced~' 

de~nsiado al de cálcul~ para que efectiva~ente se mantenga la 

tendcnc1a ~ gue las articulaciones plásticias se ~armen en las 

vi9a~ }' no en las columnas. 

El otro requisito relativo al a~ de refuerzo pide que des-

pués de la fluencia el materi~l_tenqa endurecimiento por de-

formaci6n;de características tales gue la resistencia real sea 

al menos 1.25 veces el esfuerzo real de fluencia. Consideran-

do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera endu

recimiento por deformación, la fluencia ocurriría s~lo en la 347 



sección de momento m!ximo y ~e hecho no se tormar!a una zona 

que trabajara como articulaci6n pl&stica, •ino que la detor

maci6n del acero se concentrar!a en unos cuantoa mil1rnetroa y 

r!pidamente ocurrir!a su fractura
1 originan~o una 

falla frágil. Si el acero tiene endurecimiento por·deforr.la-

ci6n, al llegar su de~orrnaci6n a la zona de endurecimiento . .. 
el mo~ento en la secci6n de momento máximo aumenta y tambi6n /o hl(~n 

los momentos en las secciones vecina~ con lo que la fluencia 

del acero se propa~a y se forma una articulaciOn pl~stica. El 

requisito de las normas tiende a asegurar que la fluencia ocu-

rra en una cierta longitud, y loc¡:ra.i' as! una cierta ca-

pacidad de giro inelástico en esa zona. 

5.2 Micl~bros a flexión 

5.2.1 Requisitos geométricos 

se pide que larelac16n claro-peralte no sea menor que 4 porque 

hay evidencia experimental (ref ) de que bajo acciones re-

petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan 

con el requisito es más desfavorable que el de viJas esbeltas, 

Los requisitos que limitan.las relaciones del ancho de una vi-

ga con la longitud no soportada lateralmente y con su peralte 

tlenen la intenci6n de evitar el pan"deo lateral. 

Los extremos de lac vigas normalmente están bajo flexión nega

tiva Y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repet! 
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tidas es probable que se desprenda el recubrimiento y s6lo se. 

cuente con el concreto contenido dentro de loa eatriboa1 por 

esta raz6n se requiere un ancho m1nimo de 25 cm. se pide que 

el ancho de la viga no sea mayor que el de la columna
1

para ha-· 

cer lo m~s eficiente posible la trasmisión de momento entre 

viga y columna. 

' 
--~ .. 

La intención del llltimo requisito geoml!trico para vigas es evi-

tar momentos adicionales importantes en las columnas,causados 

por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se 

toman en cuenta en el an~lisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requer~miento va encaminado a no dejar alguna sección 

con posjblidad de falla fr~gil por flexi6n de uno o de otro si~ 

no; esto úl t1mc e:~ vista de las incertidumbres en el an:ilisis, 

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos
1 

o acortamientos diferenciales en columnas a corto o a largo 

plazo, todo lo cual usualmente no se considere f• el an:ilisis, y 
~ 

·~~~ ... :.: :·r1 en vista de la posibilidad que el sismo r:.ea m~s intenso 
11 

que lo previsto y haga que CAmbie~n_los signos de los .momentos. 

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo mínimo obliga a que el mome~ 

to resistente de la secci6n agrietada sea al menos 1.5 veces ma-

yor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 349 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. El requ:i;sito 



de que sean por lo menos dos barras an•cada lecho •• refiere. 

más bien a la necesidad de ellas por razones de construcci6n. 
·¿o 

,,~~· 
Se mantuvo el limite de O. 75 Asb para el acero a tenaiOn, 

1' 
Aunque el concepto de falla balanceada no es ~ en r1go apl! 

cable a un viga sujeta a acciones que le provocan deformacio-

nes c!clic¡¡s . inel6sticas, la cuant1a que tenga la . .. 
scc~i6n con relaci6n a la cuant1a balanceada continOa siendo 

un indice de la ductilidad de la viga. Se augiera que la cuan 
o 

tia no exceda de 0.025 a fin de evitar con;estinamiento de las 
f\ 

~rras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante que puede generarse en la viga. 

e/ 
Se pide que en la unión con un nudo momentC' :resistente positivo 

A 

de uni1 Vl'l·' sea por lo menos igual a la mitad del momento .res'i.!!. 

te:cte ncgCltivo que se tenga en esa sección
1 

para prever la posi

bilidCld de que, aunque el an!lisis no lo indique, el momento po

sitivo debido alsismo excede al negativo causado por las cargas 

verticales. Esta situación puede verse propiciada por hundimien-

tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas. 

Además, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec 

to favorable d' '- e bajo momento negativo ayuda al concreto a to 

mar las compresiores. El riesgo de que se invierta el signo del 

momento flexionante en los extremos de las vigas dé un marco es 

mayor si los claros son pequefios. 

Se pide que en li1s uniones por traslape se sumin~tre refuerzo he-

licoidal o est::-ibos cerrados, debidoa laposible caida 

del recubrimiento lo que disminuiria;Ln adherencia da las barras y debil,! 

. ,,, 
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r1a la uni6n traslapada. Las uniones traslapadas no se perm! 

ten en zonas donde se preven zonas que funcionen como articula-

cienes pl&sticas, pues no son confiables bajo deformaciones c!

clicas inel~sticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adhe-

rcnci~ con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhe 
T• 

rencia sean pequeños, ya que su deterioro bajo ·acciones ciclicas 

es una de las causas de la p~rdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas ciclicas. 

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con 

dispositivos mec~nicos; se hace hincapil en el que pide que resis 

tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que 

unen. 

Al de:inir el di~metro, la cantidad y la distribuci6n del refuer-

zo lcngitud1nal, debe tenerse presente la facilidad de construc
respecto i1 

ci6n, en particular las barras que llegan a las uniones con 

las columnas. 

5. 2. 3 Refuerzo tri1nsvcrsal para confinamiento 

El r:=:'uerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas 

de articulaciones plásticasJa fin de aumentar su capacidad de de-

forr:,Jrse sin fallar y de resistir acciones cicli-

cas. También tiene la funci6n de restringir lateralmente al ace-

ro longitudinal que pueda trabajar a compresi6n. El difunetro del 

refuerzo para confinar estará de acuerdo con el tamaño de la viga. 

Como guía, se sugiere usar barras No.2.5 en vigas con peralte de 
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hasta 50 6 60 cm, No 3 con peraltes de hasta 80 6 go cm y No 4 
J 

o m6s gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales da la perife

ria en las zonas de articulaciones pl!sticas significa qua las 

barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el 

soporte lateral como se indica en 4.2.3 y 
a cad~/ed0 1 

debe diBtilrViñ&s 1de 
1 

que ninguna barra no 

soportada lateralmente 15 cm de una barra sf ~ 

soportada. 

S. 2. 4 Requisitas para fuerza cortante 

La form,> de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-

co dúr.til se ilustra en la fig 1. Para evitar que ocurra la fa~ 

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones, ' 
._ s p4rt/r ti~! ~r¡ul f¡'tJfio tte 1<1 vlg<!y 

las fuerzas cortantes de d~eño se calculan'suponiendo que ya s~ 

formaron las articulaciones pl~sticas en ~ extremos, 
1 Jeguitlc 

Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reducciOn, 

porsue as1 se ti~,e una condici6n m&s desfavorable ya que se ob-

tienen fuerzas cortan-ces mayores. Adem.1s, se supone que las am-

plitudes de las rotaciones son tales que el a~ero puede llegar a 

tener endurecimiento por deformación, por lo que el momento se 

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f . 
y 

La situación descrita en la fig ~ _ puede ocurrir durante un .sis-

mo in tenso: pr iw~rc, se forma la articulaci6n en el extremo donde 

el momento del sismo se suma con el causado por las cargas de 

gravedad; despu~s, al aumentar el efecto del sismo, se forma la 

articulución de momento ·positivo en el otro extremo. 
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F.n r. i c. tc:nas de pi a o viga-losa monol!tiocu 1 el momento resisten

te negativo de la viga aumenta con relac10n al te6rico~a cauaa 

del refuerzo de la losa que trabaja a tensiOn junto con el ra-

fuerzo de la viga. Se recomienaa tomar en cuenta esta 1ncre-

mento en vigas relativamente pequeñas(peralte menor de 50 orn', colllD9DI'a) 

y también cuando la cuantfa de refuerzo de la losa exceda de 
... 

O. 006 ó O. 007 (ref ) . 

con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re-

sultado que con el general, es decir, evitar que la viga falle 

por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones 

inel¿sticas en los extremos, El procedimiento optativo es n!s 

sencillo, ~'.lngue, co:no suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumo de acero en estribos. 

5.3 Miembros a flexocomoresi6n 

Los miembros a flexocompresión con carga axial pequefia 

(Pu <A f'/10) se tratan 
- g e co1'lo vigas. 

Las razones para p0~ir un minimo en la dimensión transversal 

de un~ columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera-

bles a errores constructivos, a im¡:>actos accidentales_y a ex-
~ 

centr1c1dades accidentales de otra indole, y b) facilitar la 

c~l0-· ·i6n del refuerzo y del concreto, asi"como lograr cum-

plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado 

la relación del área del núcleo al área transversal total. 
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La intenci6n de que el área de la aecci6n transversal sea al 

menos igual a Pu/0.5!' e& ~arantizar una cierta capacidad da . e 

giro en zonas de la columna donde llegarén a formarse articula-

ciones plásticas .. La capacidad de giro inelástico en una colum-

na aumenta al disminuir la relaci6n P /A f' , 
u g e 

se pide que la relaci6n entre la dimens16n transversal mayor 

de la columna y la menor nq. exceda de 2, 5, para que el elemen-

to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac-

terísticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

tc.ra 1. 

~~=~ evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de 

una disminución significativa de la ductilidad general de la 
.a 

estructura, las disposiciones de 1.3.2 se adiciona el requisi-
1¡ 

to de que la relación entre la altura libre y la menor dimen-

sión transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia mínima a flexión 

En la sección 5,3.2 explícitamente se trata de disminuir las 

robabilidades de que se presente fluencia en las col~nas Y, 

p.>r tanto, de que se forme un ~ecanismo de falla lateral en 

algún entrepiso. El requisito de la sección ?rO?icia la for-

mación de un mecanismo de falla definido ~or articulaciones 

plás'ticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ) • 

354 
Bajo un mismo sismo,la demanda de giro en las articulaciones 

del segundo mecanismo es menor que la demanda de giro de las 
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articulaciones de un mecanismo de falla de entrepiso, a cau•a 

de que en ~ste Gltimo la disipación de energ!a sólo ocurre en 

las articulaciones plásticas de los extremos de las columnaa · 

del entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en 
(' 

un número mayor de articulaciones distribuida~· en todo el edi-

ficio. 
. ... 

Por otra parte, la capacidad de giro de una articulación for-

mada en una viga es mayor que la de aquella que se forma en una 

columna, a causa de la carqa axial. Ade~!s, y en particular 

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la 

estructura, aumenta la importancia de los monentos de se~undo 

orden en las columnas del entrepiso dañado
1

con el consiguien

te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio. ·LO 

anterior significa que una estructura donde las articulaciones 

se formen en las vigas y no en las col~~as tiene m~s probabi-

lidades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad extraordina-

ria que otra en donde la fluencia ocurra en las colwnnas de un 

entrepiso y en 61 se forme un mecanismo de falla lateral. 

Debe haccrs<e hincapié en que la importancia de que no se for-

mcn i1rticulaciones 'plásticas en las colwnnas es mayor en los 

T'r tmeros entrepisos de edificios altos. En edificios de uno o 

dos niveles o en los últimos pisos de edificios de más altura 

se puede ser menos estricto en este aspecto. As1 mismo, en un 

cierto caso podría admitirse fluencia en algunas colwnnas de 

un entrepiso a condición de que las restantes del entrepiso 
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permanezcan el!sticas e impidan la formac16n de un mecaniamo 

de falla lateral. ., i -; 

En riqor, no es posible asegurar que no se for-

men zonas inelAsticas·en las columnas, por lo que se dáhe au-

ministrRr rn sus extremos el refuerzo de confinamiento pres- • -. 
crito en 5.3.4; Entre otras, la; razones que pueden provocar 

la fluencia de las columnas es la sobrerresistencia.de las vi-

gas a causa del endurecimiento por deformaci6n del acero ~e 

refuerzo y por la contribuci6n al momento resistente negativo 

de la viga del acero de la losa adyacente. 

Se pide duplicar la carga· ax~al debida al sismo para prever 

que la fuerza s!smica horizontal excede de la obtenida divi-

~ •. 

diendo el coeficiente s!smico entre el factor de comportamien-

to s!s~ico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir en-

tre Q es el supuesto comportamiento plástico de la est~=tura, 
. . l 

pero éste se ve afectado por la sobrerresistencia de las vigas, 

la presenciu de muros y por la no simultaneidad en la forma-

ci6n de las artic11laciones plásticas, todo lo cual conduce a 

que la fucr~a lateral que toma ,,1 o:dificio sea creciente con 

la deformación lateral, y, por con1iguiente,a que aumenten los 

momentos de volteo y las cargas~axiales en las columnas, incre-

mento que no se toma en cuenta en el análisis. 

Con el procedimiento optativo (FR e 0.6) se pretende obtener 

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formación 

.· 
1 
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de mecanismos de falla lateral de entrepiso, 

Si se llega a formar el mecanismo ~etini~o por art1culac1onea, 

en las vigas y en las bases de las columnas, la falla de la 

estructura estar~ gobernada por la falla de las bases de laa 

columnas, por lo que resulta esencial que esa zona cuente con~ 

el adecuado refuerzo transversal de confinamiento, El confi-

naniento aumentará la capacidad de giro ~e las bases ~e las 

columnas y permitirá que soporto m&• ciclos de aocionea aiami-

cas sin perder su capacidad de carga vertical. 

5.3.3 Reóuerzo longitudinal 

LJ limite inferior para la cuant1a de refuerzo longitudinal 

tiene el prop6sito de evitar que dicho refuerzo fluya en corn-

presión a causa del :lujo plástico (creep) del concreto. Al 

deformarse el concreto con el tie~po, va· transfiriendo su car-

qa al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-

presión si su cuant1a es nuy pequeña; la columna se ir1a acor-

tando al paso del tie~p0 se crear1a~esfuerz6s v deformaciones 
~S 

no p~ev1stas er. vigas y en otras columnas. 
~ 

Otra raz6n para 

establecer una ~uantia minima de refuerzo longitudinal es su-

ministrar una cierta resistenci• , flexión. 

El limite superior para la cuantia de refuerzo longitudinal es 

en esencia para evitargue se congestione el refuerzo, particu-

larmente en las intersecciones con las vigas. Si el refuerzo 

es excesivo, se dificultan su colocación y el colado del con-

creto. 
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Se limita a dos el n~ero de barras por paquete a fin da diami 

nuir el riesgo d~ fallas de adherencia en la columna y en ••P! 

cial en las intersecciones con las vigas, Por otra parta, aa 

logra un mejor confinamiento del concreto del nOcleo si las ba 

rras longitudinales est~n distribuidas en la periferia que si 

se concentran. en paquetes. . ' ... Esta disposiciOn tiende a dejar fu~ 

ru de uso la pr~ctica anterior de concentrar la mayor parte 

c'r·l refuerzo longitudinal en lae esquinas que, si bien aumenta 

la resistencia en flexiOn, propicia problemas de adherencia y 

de menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape 

en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien 

to. Los tr.aslapes s6lo se permiten en la zona centra.fde la 

columnu donde es poco probable que se desprenda el recubrimie!!. 

to. Lus uniones soldadas o con dispositivos mectmicos no''pre
J r:nl.zn ~se ,;¡""fl ven/ffn '1~ J se permit~n 
cr1 cu~llyuicr localizaci6n con tal que se cumpla con lo& requi-

sitos que se incluyen sobre cantidad de uniones y separaciOn 

entre ellas.: 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumplan los requj · 

sitos de la secci6n 4. 2 gue no resulten modificados por el 

inciso 5.3.3. 

5.3.4 Refuerzo transversal 

El refuerzo transversal de una columna tiene la funci6n de su-. 

ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con

finamlento ud•·cu,Jdo al núcleo, asi como restricc16n lateral al 
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refuerzo longitudinal. El confinamiento aumente 

considerablemente la capacidad del concreto para deformar•• 

en la dirección longitudinal sin fallar, con lo cual •• evita 

el comportamiento fr6gil de la columna. El refuerzo m1n1mo 

que se especifica en esta sección es el necesario para confi-

nar el concreto del nOcleo y restringir lateralmente las ba-

rras longitudinales; este refuerzo sólo se pide en las zonas 

donde es probable que ocurra comportamiento inel!stico duran 

te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar 

que las columnas sufran comportamiento inel6atico, debe pre-

verse la posibilidad de que esto ocurra, segOn se indica en 

los comentarios a la sección 5.3.2, de agu1 la necesidadde 

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento. 

En toda sccci(m ele una columna el refuerzo transversal debe 

' 

satisfacer ~l rc:¡uisito que sea m:is e¡¡tricto entre el neceea-

rio para confinar..iento y el necesario para fuerza cortante, 

te~iendo en cuenta gua al primero únicamente es necesario en 

l~s zonas indicadas. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inel:istico duran-

te sismos extraordinarios son las próximos a las intersecc1o-

nes con las vigas,por ser en ellas m:iximos los momentos causa 

dos por las fuerzas laterales.= ·Para tomar en cuenEa que en 

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexión 

se encu<Ont,-.-, ~más pr6ximo a los nudos superiores, se pide que
1 

ad emcis de cumplir con los requisitos gen erales que fijan la lo!!_ 

gitud confinada, ésta llegue por lo menos hasta media altura 
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de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colum 

na dentro de su cirnentaci6n, a fin de evitar que all1 el con-

fi11amiento deba depender de otros refuerzos, ae eapecifioa . ~ . ,.,,, .. 
que el refuerzo para confinar ae cont1n6e en la · ·4r 

c1mentac10n.l\) . . 

La cuant1a volum~trica de refuerzo helic~idal, p,, se define 

corno el cociente del volumen de acero helicoidal entre el vo -· ... 
lumne del nClcleo de concreto confinado pOr dicho acero 

(P s4a /~D , 
B B e donde D

0 
es el di:!.metro del nO.cleo, hasta la ori 

lla exterior del refuerzo helicoidal). 

Lu pr1meru fórmula del inciso a) se obtiene de obligar a que 

la resistencia a,c~rga axial de la columna antes de perder el 

recubrimiento sea igual a la resistencia del nO.cleo confinado 

por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes 

de conpresión cuando ya se desprendió el recubrimiento. 

D·Jra:::.E u:1 sismo violento, normalmente lo que va a incre:::~e:1::. 

tarse y quizá variar c1clicamente es la magnitud de los momen-

tos :lexionantes que actúan en las columnas y no tanto la mag-

nitud de la carga axial (si el edi:icio es esbelto, los incre-

mentes de ca.g? axial en los primeros entrepisos debidos al 

sismo sí puecien ser importantes)¡sin enbargo, se ha mantenido 

el criter1o ciel 1.nc1so a), e!kvista de que el confinamiento 

losrai::J t~01bi.:;n ""nora la ductilidad de la columna aunque 

ha)·a flcx1ones importantes adicionales a la carga axial 

1 ••• .., é ) • !:1 límite O .12 f '/f rige en secciones grandes; 
e y 

en ellas A /A tiende a 1.0 y la cuantía suministrada por la g e 

primera fórmula tiende a cero. 

'" 
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Se admite que el confinamiento suminietrado por estribos ce-

rrados rectangulares segOn se establece ~n el inciso b). ea 

equivalente al que proporciona el zuncho en columnas circula-

res. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento 

que da el estribo rectangular es menos e!iciente debido a que 
' .. 

la barra se flexiona y su aooi6n sobre el nGoleo disminuye al 

alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se 

pretende conpensar usando más refuerzo transversal 

y tonbi6n por medio del uso de grupas intermedias, as! como 

limitando las di~onsiones de los estribos. En e!ecto, la 

cuantfu volum0trica de refuerzo transversal rectangular del 

inciso b) es npro~imadamente un tercio mayor que la obtenida 

con l~s fórmulas ~el inciso a) para columnas con zuncho circu-

lur, v lo rn~vor dirnensi6n de un estribo rectangular no debe • d.t. • 

exceder 45 cm. Se recomienda el uso abundante de las grapas 

" co::~?le::1enta:::1as des=::itas en las Normas. En la =ig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento. 

Los requisitos de separación rnáxina del refuerzo transversal 

y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre 

fistas y grapas y de·máxima dimensi6n de estribos sencillos 

que se est,lblecer. en esta secc~i6n se refieren s6lo-al refuér-. ) 

S: • • .... con_lna:rne::- .... o. 

5. 3. 5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requisitos tratan de evitar que las columnas fallen por 

'' 
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fuerza cortante antes que se formen articulaciones pl,sticaa 

en las vigas, es decir,relacionan directamente la raaiatencia 

a fuerza cortante de. las columnas con las articulaciones en .. 

las vigas y no con la formación de articulaciones en los ex

tremos de la propia columna, Se optO por este procedimiento 

a fin de simplificar en cierto grado el diseño. 

El valor de 0.75 EM para el momento que act~a en un extremo· 
g 

de una columna al considerar su equilibrio proviene de suponer·· 

que se cum?le la condición de 5.3.2, como igualdad, y que los 

momentos en las ctos columnas que llegan a un nudo son igualesj 

tambien por sencillez; 

se admite que Mg es el valor de diseño, es decir, está valuado~ 

con fy e incluye a FR. Este proceder es algo más sencillo que 

las o~eraciones que habrfa gue realizar al considerar en el 

0c,'-'~l1.brio de las colmrcnas sus C:lmentos resistentes obtenidos 

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial 

que conduce a la máxima resistencia a ~lexi6n. 

Existe una posibilidad desfavoraole, que se prese~tarfa cuan-

do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las 

v1.gas y d-c las columnas fueran, .cada una, mayores que 1.5 M
9

, 

(en L1~ \'iga:;· a causa, por eje.=¡:>lo, del refuerzo de la losa, 

y en las columnas porque rigiera el refuerzo mínimo). En ta

les. condiciones, la falla se presentaría por fuerza cortante 

en las columnas. Esta circu~ia es poco probable, paro al 

niseñar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando 

., 

'•,. 

362 



pr~serd4ue,~ 
se juzgue que pued~ para obtener la tuerza cortante 

se debe plantear el equilibrio de la columna con sus momentos 

resistentes sin reducir, en lugar de con 0,75 Mgl ae recom1en- • 

da proceder as! cuando rija el refuerzo longitudinal m!nimo 

en la columnas. 

5.4 Uniones viga-columna 

5.4.1 Requisitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior 

de una marco sujeto solo a carga lateral se muestran en la 

fig _____;Y 

~l ~cero a Len•:t6n que llega al nudo se supone un esfuerzo 

de 1.25~ d~~ido a que ensayes han demostrado que los giros 
V 

i:-1·~1 é,--•.:cos debidos a si=.:> e.'1 la~ :::aras del nudo implican 

deformaciones en el re~uerzo de ~lex16n considerablemente 

mayores que las correspondientes a la primera fluencia y que 

bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia 

máxima del acero supuesta de 1.25 f (para acero de grado 42, 
y 

la de:ormación unitaria correspondiente al esfuerzo máximo 

es del orde11 de 0.08 a 0.10). Le fuerza cortante calculada 

a med"~ ,-,;•_,,-a del nudo resulta iq·..;al a A 
2

(1.25f )+A 
1

(1.25f )-V. 
S y S y 

Las uniones viga-colwnna son elementos cr1ti.cos en un marco 

por lo que su dise~o y detallado no debe descuidarse. Si un 

nudo se daña es muy dificil repararlo
1
y si pierde capacidad de 

carga vertical causa la falla de la columna que llega a él y 

quizá el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resis-
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tencia del nudo sea mayor que la de los elementos que concurren 

en él. 

Los principales problemas involucrados en el diseño de uniones vi-

ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-

claje del refuerzo dentro de él, y al posible congestionamiento 

excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa que el nudo se 
. . 

agriete en diagonal según se muestra en la fig Bajo las 

acciones cíclicas causadas por el sismo, el patr6n de agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el 

nudo de las barras de vigas y oolUilU'laS que llegan a él presenta 

el problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cier-

ta barra est:i. a tensión y en la cara opuesta a compresi6n, /o fUC 
¡>rovoca 

que se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-

ción a la requerida si sólo actuara la tensi6n. También se tie 

ne el inconveniente de gue al formarse en una viga una articul~ 

ción pl:i.stica adyacente al nudo, la fluencia ce :..as barras tien· 

de a penetrar·: en éste provocando cierto menoscabo en la adhere!!_ 
o 

cia. Tdo lo anterior 
A 1 . 

-CIC/!CaS 
nes impuestas 

se ve agravado por el efecto de las accio 
las eva/es 

por el sismo, tlenden a ir deteriorando 

la adherencia de las barras dentro del nudo. En bu (ID a medida 

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando 

el uso de barras de di:i.metro gra~d~. En el diroa~sionamiento y 

detallado del nudo debe buscarse un equilibrio e:-,tre su resis-

tencia a fuerza cortante y el di:i.metro, la cantidad y la distr! 

bución de las barran gue entran en él, a fin de evitar un con-

gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili-

tación y afecte la correcta colocaci6n del concreto. A este 
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respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan las columnas y vigas dal marco. Can era.!, 

mente da buen resultado mantener baja la cuent1a de refuerzo lon

gituciinal de las vigas. Elaborar dibujos amplios a escala de 1.1. 

disposici6n del refuerzo dentro de los nudos contribuye impor-

tantcmente a evitar dificultades inesperadas en la obra 

.... 
Para el diseño de los nudos, en las Normas se opt6 por el orite-

rio del Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ); es un pro-

cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de 

refuerzo y que tiene apoyo teOrice y experimental Cre!s ). 

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen 

dentro del nQcleo de la columna obedece a que all! las.condiciones 

para el anclaje son más favorables
1

a causa del confinamiento sumi-

nistrado por el re'uerzo transversal de la columna. 

5.4.2 Rc:'uerzo ~r¿¡::sversal 

El p::lncipal ¡•apel que desempeña el refuerzo transversal en un nu-

do es ,.L::.:~c¡istrar confinamiento al concreto del núcleo, a fin de 

ac;clc:.· .. ,::c su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de 

acciones cfclicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam-

bién tiene la función de contribuir a resistir la fuerza cortante 
Pot d1t~ p.;;r~ J el 

que actda eCl el nudo (fiq ) . Aconfinamiento que da el re-

fuerzo traClsversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo 

gue allí lleg<1. La fuerza cortante provoca tensiones principales 

inclinad<~: n11r c.:JUsun a'lrietaniento diac¡onal en el nudo. El re-

fuerzo trunsversal prescrito debe usarse siempre en todo el nudo, 



aunque la fuerza cortante calculada resulte pequeña. 

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por fuerza cortante se admite prescindir 

del requisito de las Normas para Diseño por Sismo que pide cam-

biar la totalidad de los efectos de un componente del sismo con 

el 30 por ciento de los efectos del componente ortogonal; la 

revisión puede efectuarse en cada dirección principal en forma 

independiente. En la fiq , la fuerza cortante horizontal 

calculada a media altura del nudo resulta igual a A 2 11.2Sf ) 
S y 

+A 1 (1.25f ) -V (en la cara izquierda la suma de las compre-s y 

sienes en e~ concreto y en el acero es igual a la tensión ~~ el 

acero inferior, A ~(1.25t ), pues forman un par). 
SL y 

En la fic; se ~lustran las condiciones de tra~ajo de un nudo 

interior de u~ ~arco donde ampliamente predomina el efecto de 

las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-

lumna). la parte b) de la =ig es el equilibrio de la por-

ción de nudo limitada por la grieta diagonal inferior, y en 

ella se aprecia el ~apel que l< empeñan el concreto y el re-

fuerzo en la resistencia a fuerz1 cortante. El concreto traba-

ja a compresión formando básioamente un puntal en ~iagonalr el 

re=uerzo horizontal y vertical trabaja a tensión y contribuye a 

mantener el equilibrio. En la fig se aprecia el efecto favora-

ble de usar estribos transversales y también barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos-refuerzos intermedios, 
366 
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longitudinales extremas de vigas y columnas qu~ llegan al na

cleo (as!, el esfuerzo en las barras longitudinales inferiores 

de la viga tendrfa que pasar, en un pequeño tramo de anclaje, 

La, del de fluencia en tensión, a la izquierda de la grieta, a 

uno de compresión, C /A , mientras que con la presencia de los 
S S 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia ser1a igual a T - E asi f . , donde 
S1 

a . son las áreas transversales de los estribos y f . los res-
51 51 

pectivos esfuerzos. 

Como se mencionó antes, el procedimiento para dise~ar las unio-

nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste 

a su vez est~ basado en un estudio realizado en la Universidad 

de Texas (ref ) . En dicho trabajo se concluyó que la resis-

tencia de una unión a :uerza cortante es =unción básicamente 

de tres variables: la Fresencia de vi~as transversales que lle-

guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-

creto. Se encontró que la variación de la resistencia no era 

muy sensible a canbios en el refuerzo transversal, por lo que 

' optaron por h<~erla depender, para fines de diseño,solo de las 

dimensiones del nudo, de la resistencia a compresión del con-

creto, y de las vigas transve~sales; en cuanto al_refuerzo 

transversal, optaron por usar una cierta cantidad mínima obli-

gatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dúctiles exis
odopt.;dos en dt'sti"ltoJ países 

ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones 
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As!, dentro del propio ACI el procedimiento propueato por el 
nz 

éomit6/IC/·IISCE 
11 

(ref) lleva a una cantidad mayor de estribo• 

que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reqlamento ACI 

318-83. El procedimiento gue se aplica en Nueva Zelanda es 

aGn más conservador que el del Comité ACI-ASCE 352. En las 

Normos para el Distrito Federal se opt6 por el del Reglamento 

ACI 318-83, <:tendiendo a que tiene buen apoyo experimental, Gil 

' ... 

scnci1l0 y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer
¡r.otr 

:·¡¡r¡¡ vnluar el ~rea del nudo¡ se adopt:.6 el criterio del Co-

mité 352,que ·usa un ancho e~ectivo igual al promedio de los an-

chos de viga y columna. 

Para el disc~o por fuerza cortante de uniones debe usarse el 

valor de FR general para cortante (FR ~ 0.8). Cuando la fuer-

z~ cort~ntc ~e disc~o exceda a la resistencia de disefio, el 

pro:,·c::: 1 •:: ,, l,ur<le aunco.tar las dime~s::co:"'es transversa.les de la· 

column~, o aumentar el peralte de las vir.as; con esto último 

dism~nuyc el ~rea de refuerzo longitudinal de las viqas y por 

consiguiente la fuerza cortante de dise~o en el nudo. 

En la fig se ilustra la determinaci6n del ancho efectivo, 

b . Al haber limitado la relaci6n de dimensiones transversae 

les de las columnas a un máximo~de 2.5, en realidad-ya no tie-

ne aplicaci6n el requisito según el cual el ancho e~ectivo no 

debe ser mayor que el ancho de la o las viqas más h, y podr1a 

omitirse. 
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5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer p~rrafo de esta sección se refiere a nu-. 

dos de columnas de orilla. Se opt6 por exigir que las barras 

longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del 

núcleo de la columna
1

a fin de hacer m~s definido el trabajo en 

el nudo en el sentido de que las barras sigan la tendencia 

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-· 

ción del puntal a compresión en el concreto (fig ) . Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no 

se llevan hasta la cara opuesta del núcleo sino que se doblan 

antes, se provoca una distribución de esfuerzos irregular que. 

puede acelerar el deterioro del núcleo ante acciones ·repetidas. 

Se juzgó conveniente· considerar en forma explfcita que bajo 

acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deterio-

:-a y deja de ser eficaz para contrfu u ir al anclaje de las ba-

:-ras de las vigas (ref ); por esta razón,se piae que la sec 

ción crítica para anclaje sea en el plano externo del núcleo 

de la columna. La influencia de este requisito es mayor en co 

lurnnas de sección pequeña. 

El anclaje de las b árras de una viga en un nudo presenta la 

circunstancia favorable de que tiene lugar dentro de. uria zona 

co:ofinada por estribos y tanb ién generalmente por vigas tran9-

versales que llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto 

desfavor<b le de las acciones repetidas impuestas por el sismo, 

y la penetración de la fluencia de las barras de las vigas den 369 
forman 

tro del núcleo cuando en éstas ,serarticulaciones plásticas ady~ 
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centcs al nudo. Al respecto, •• adopt6 el criterio del Re9l! 

mento ACI-318-83 que estima que tiene.cierto predominio el efe~ 

to favorable del confinamiento, Por lo que ee.admité reducir 

la longitud de desarrollo al 90 por ciento de la requerida en 

3.l.lc). Debe aclararse que esta reducci6n no se aplica a la 

longitud recta de 12 di~metros que sigue al doblez. 

Las ban ''" eJe~ vigas y columnas que pasan a travlr!s de un nudo 
' ... 

tienen la particularidad desfavorable de que pueden estar a 

tensi6n en una cara del nudo y a compresi6n en 'la cara opue•ta, 
cual 

la aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo. 

Ko obst~~té, existen algunas atenuante al problema: a) el 

ya mencionado confinamiento suministrado por los estribos del··· 

nudo y las vigas transversales¡ b) si las barras de una viga 

llegan a perder su adherencia en el nudo, queda~ ancladas en 

la viga opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en 

cic!;a vi;~ o;:-uesta, pero no implica peligro inminente de de- ,. 

rr·.¡:::=,e; ::. es m1 nimo el riesgo de gue las barras de las ce-

lu.=as tc:1gan S'-'e fluir en tensi6n y en compresi6n en las ca-

ras horizontalc~ d<:l nudo, pues la tendencia del disefio es 

que más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la cargil axi" l óe las columnas tiende a evitar que sus ba-

rras f l11ya.!1 en tenb.i6n. 

!: L' J t ;. .. .: s 2 ::;-..1 e 1 as reluciones entre dimensiones de nudo y y ai~ 

metros de o arras que se prescribe.D, conducen a un comportamie!!_ 

to tol"erable·de los nudos en cuanto al anclaje de las barras 

que los cruzan. Sin embargo, se est~ consciente de que no se 370 



evita totalmente la p~sibilid~d de que la adherencia sufra me

noscibo, si la estructura se ve sujeta a varios sisnos intensos 

durante su vida. Este es uno de los aspectos débiles que ti~ 

nen los rnarc.os destinados a resistir sismo. 
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PROPUESTA 27 d€ ~cbrero, 1990 

11.3 Concreto 

11.3.1 Materiales componentes 

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con-

creto serán tales que se logren la resistencia, rigidez y durabi-

lldad necesarias. 

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe-

rá verificarse antes del inicio de la obra y también cuando exis-

ta sospecha de cambio en las características de los mismos o haya 

cambio de las fuentes de suministro. Esta verificación de cali-

dad se realizará a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-

nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea-

ble en Seguridad Estructural, o el Director de Obra cuando no se 

requiera corresponsable, en lugar de esta verificación podrá ad-

mitir la garantía del fabricante del concreto de que los materia-

les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema 

Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), y 

que cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a 

continuación se indican; pero en este caso también podrá ordenar 
= -

la verificación de la calidad de los materiales cuando lo juzgue 

procedente. 

Los materiales p~treos, grava y arena, deberán cumplir con los 

requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio-

nes y adlciones: 
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Propiedad Concreto Concreto 
clase 1 clase 2 

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, mín o. 20 

Material más fino que la malla 

F 0.075 (No. 200) en la arena, po~ 

centaje máx. en peso (NOM e 08 4) . 15 15 

Contracción lineal de los finos 

(pasan la malla No 4 o) de la are-

na y la grava, en la proporción 

en que éstas intervienen en el 

concreto, a partir del limite lí-

quido, porcentaje máx. 2' 3 

En adición a la frecuencia de verificación estipulada para todos 

los materiales componentes al principio de este inciso, los requ~ 

sitos especiales precedentes deberán verificarse cuando menos una 

vez por mes para el concreto clase l. 

Los límites correspondientes a estos requisitos especiales pueden 

modificarse si el fabricante del concreto demuestra, con pruebas 

realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, que con 

los nuevos valores se obtiene concreto que cumpla con el requisi-

to de módulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso, 

los nuevos límites serán los que se apliauen en la verificación 

de estos requisitos para los agregados específicamente considera-

dos en dichas pruebas. 

11.3.2 Elaboración del concreto 



El concreto podrá ser dosificado en una planta central y trans-

portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezcl~ 

do en una planta central y transportado a la obra en camiones agi 

tadores, o bien podrá ser elaborado directamente en la obra; en 

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de elaboración 

que aquí se indican. 

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberá ser ela-

borado en una planta de dosificación y mezclado de acuerdo con 

los requisitos de elaboración establecidos en la norma NOM C-155. 

El concreto clase 2, si es premezclado, deberá satisfacer los re-

quisitos de elaboración de la mencionada norma NOM C-155. Si es 

hecho en obra,·podrá ser dosificado en peso o en volumen, pero 

deberá ser mezclado en una revolvedora mecánica ya que no se per-

mitirá la mezcla manual de concreto estructural. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

Al concreto en estado fresco, antes de su colocación en las cim-

bras, se le harán pruebas para verificar que cumple con los requ~ 

sitos de reven~miento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali 

zarán al concreto mu~3treado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como minimo: 

Prueba y 
método 

Revenimiento 

(NOM C-156) 

= -

Concreto clase 1 

Una vez por cada entre

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada revol

tura, si es hecho en 

obra. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada entr~ 

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada 5 re- 374 

volturas, si_es hecho 

en obra. 
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Prueba y 
método 

Peso volumétri

co (NOM C-162) 

Concreto clase 1 

Una vez por cada día de 

colado, pero no menos 

de una vez por cada 

20 m3 de concreto. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada dfa 

de colado, pero no me

nos de una vez por ca-
3 

da 40 m . 

El revenimiento será el mfnimo requerido para que el concreto fl~ 

ya a través de las barras de refuerzo y para que pueda bombearse 

en su caso, así como para lograr un aspecto satisfactorio. El 

revenimiento nominal de los concretos no será mayor de 12 cm. Pa 

ra permitir la colocación del concreto en condiciones difíciles, 

o para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimien 

te nominal hasta un máximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo 

superfluidificante, de manera que no se incremente el contenido 

unitario de agua; en tal caso, la verificación del revenimiento 

se realizará en la obra antes y después de incorporar el aditivo 

superfluidificante, comparando con los valores nominales de 12 y 

18 cm respectivamente; las demás propiedades, incluyendo las del 

concreto endurecido, se determinarán en muestras que ya incluyan 

dicho aditivo. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corre~ponsable, podrá autórizar la.in-

corporación del aditivo superfluidificante en la planta de ore-

mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de 

12 cm. 

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimi~nto 
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nominal mayor de 12 cm, deberá ser entregado con un comprobante 

de incorporación del aditivo en planta; en la obra se medirá el 

revenimiento para compararlo con el nominal máximo de 18 cm. 

Para que el concreto cumpla con el requisito de revenimiento, su 

valor determinado deberá concordar con el nominal especificado, 

con las siguientes tolerancias: 

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm 

menor de 5 + 1.5 

de 5 a 10 + 2.5 

mayor de 10 + 3.5 

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales 

máximos de 12 y 18 cm, 

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico 

en estado fresco, su valor determinado deberá ser mayor de 

3 2200 kg/m3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m 

para el concreto clase 2. 

11.3.4 Reou~s~tos y control del concreto endurecido 

La calidad del concreto endurecido se verificará mediante pruebas 
~ - - -

de resistencia a compresión en cilindros elaborados, curado y 

probados de acuerdo con las normas NOM e 160 y NOM e 83, en un 

laboratorio acreditado por el SINALP. 

Cuando la mezcla de concreto se diseña para obtener la resisten-

c~a es?ec~f~cada a 14 dias, las pruebas anteriores se efectuarán 
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a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberán efectuarse a 

los 28 días de edad: 

Para verificar la resistencia a compresi6n de concreto de las mis 

mas características y nivel de resistencia, se tomará como mínimo 

una muestra por cada día de colado, pero al menos una por cada 

cuarenta metros cúbicos; sin embargo, si el concreto se emplea 

para el colado de columnas, se tomará por lo menos una muestra 

por cada diez metros cúbicos. De cada muestra se elaborarán y 

ensayarán al menos dos cilindros; se entenderá por resistencia 

de una muestra el promedio de las resistencias de los cilindros 

que se elaboren de ella. 

Para el concreto clase 1, se admitirá que la resistencia del con-

creto cumple con la resistencia especificada, f', si ninguna mues e 

tra da una resistencia inferior a f' - 35 kg/cm2
, y, además, si e 

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo d!a de colado, no 

son menores que f~. 

Para el concreto clase 2, se admitirá que la resis.~r. ia del con-

creto cumple con la resistencia especificada, f' e' 

tra da una resistencia inferior .,a _f' - 50 
e 

2 kg/cm , 

si ringuna mues 

y,..-además, si 

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, 

son menores que f' 
e 

pertenecientes o no al mismo día de colado, no 

- 17 kg/cm 2 . 

Si sólo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten-

2 cias de ambas no será inferior a f' - 13 kg/cm para concreto 
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clase 1, ni a f' - 28 kg/cm para clase 2, además de cumplir con e 

el respectivo requislto concerniente a las muestras tomadas una 

por una. 

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el 

Corres?onsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, tomará las medidas conducen 

tes a garantizar la seguridad de la estructura. Estas medidas es 

tarán basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-

bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-

tre otros, el tipo de elemento en que no se alcanzó el nivel de 

resistencia especificado, el monto del d~ficit de resistencia y 

el número de muestras o grupos de ellas que no cumplieron. En· 

ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi-

derar la posibilidad de que la resistencia que se obtuvo sea su-

ficiente. 

Si subsiste la duda sobre la seguridad de la estructura se podrán 

extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM e 169, 

del concreto en la zona representadQ por los cilindros que no cum 

pl1er~n. Se probarán tres corazones por cada incumplimiento con 

la calidad especificada, La humedad de los corazones al probarse 

debe ser representativa de la que tenga la estructurá· en condicio-

nes de servicio. 

El concreto representado por los corazones se considerará adecua-

do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es 

mayor o igual ~ue 0.8 f' y si la resistencia de ningún corazón es 
e 

. _·, 
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menor que 0.7 f'. Para comprobar que los especímenes se extrajee 

ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las zonas representadas por aquellos ~ue hayan dado resisten-

ias erráticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no 

cumple con el criterio de aceptación que se ha descrito, el res-

pensable en cuestión nuevamente debe decidir a su juicio y respo~ 

sabilidad las medidas que han de tomarse. Puede optar por refor-

zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-

rrir a realizar pruebas de carga (articules 239 y 240 del Regla-

mento) en elementos no destinados a resistir sismo, u ordenar la 

demolición de la zona de resistencia escasa, etc. Si el concreto 

se compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se estable-

cerán de común acuerdo entre el fabricante y el consumidor las 

responsabilidades del fabricante en caso de que el concreto no 

cumpla con el requisito de resistencia. 

El concreto debe cumplir además con el requisito de módulo de 

elasticidad especificado a continuación*: 

Móc· ul~ de elasticidad 
a 28 días de edad, 
kg/cm 2 , mín. 

Una muestra 
cualquiera 

además, promedio 
de todos los con 
juntos de dos 
muestras consecu 
ti vas 

Clase 1 

1250017' 
e 

13200..rf' 
e 

Clase 2 

700017' . e 

7400~ 
e 

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual
quiera, como el que se refiere a los conjuntos de dos muestras 
consecutivas. 



Para la verificación anterior, se tomará una muestra por cada 

lOO metros cúbicos, o fracción, de concreto, pero no menos de dos 

en una cierta obra. De cada muestra se fabricarán y ensayarán al 

menos tres especimenes. Se considerará como módulo de elastici

dad de una muestra, el promedio de los módulos de los espec!menes 

elaborados con ella. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, no estará obligado a exigir 

la verificación del módulo de elasticidad¡ sin embargo, si, a su 

criterio las condiciones de la obra lo justifican, podrá requerir 

su verificación, o la garantia escrita del fabricante de que el 

concreto cumple con él. Cuando proceda, la verificación se reali-

zará en un laboratorio acreditado por el SINALP. En caso que el 

concreto no cumpla con el requisito mencionado, el responsable, 

de la obra evaluará las consecuencias de la falta de cumplimiento 

y determinará las medidas que deberán tomarse. Si el concreto se 

compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece

rán de común acuerdo entre el fabricante y el consumidor las res

ponsabilidades del Farc1cante por incumplimiento del requisito 

antedicho. 

380 



FACULTAD DE INGENIERÍA UNA/V\ 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTI N UA 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO EN ANÁLISIS Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES 

MODULO 111 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
REFORZADO 

TEMA 

COMPUTER METHODS IN STRUCTURAL ANAL YSIS 

EXPOSITOR: ING. JOSÉ LUIS TRIGOS SUÁREZ 
PALACIO DE MINERIA 

MAYO DEL 2002 

Pa!ac1o de M1nería. Calle de Tacuba No 5, Pnmer p1so. DelegaCión Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Histórico, Méx1co D F, 
APDO Postal M-2285 • Tels 5521 4021 ol24. 5623 2910 y 5623.2971 • Fox 5510 0573 



Computer Methods 
-1n 

Structural Analysis 

H. B. HARRISON 

School of Civil Engineering 
University of Sydney 

PRENTICE-HALL. INC., Englewood Cliffs, New Jersey 

-co 

"' 



Automatic Elastic-P/astic 

Analysis of Plane 1 O 
Frameworks 

10.1 lntroduction 

The rational design of rigid stee:l frameworks presupposes the availability of 
accurate methods for predicting the ma."<.imum strength of a frame and the deforma
tions at working load. Linear-elastic m:thods of analysis are generally satisfactory in 
predicting working-load deflections, although the slender mernbers that can be 
proportioned in high-strength steel may require that factors such as shear and axial 
strains be accounted for in addition to flexura} strains. Ifworking-load deflections are 
kept within reasonable limits, the infiuence of deformations upon the reliability of 
the linear-elastic procedures which predict the deflections is quite negligible, equilib
rium equations being formulated for the unloaded frame geometry. No d.irect evidence 
of frame strength in a redundant steel structure is provided by studying the stress 
con~itions at working load. 

The simplest available theory for predicting the maximum load-carrying capacity 
of steel frames is the simple (or rigid) plastic theory (1), and test results on adequately 
stabilized beams and single-story rigid frames (2) have shown quite satisfactory 
agreement between observed and predicted maximum loads. As in linear-elastic 
anal)sis, simple plastic theory also presupposes that deformations ha ve a negligible 
effect upon the equilibrium equations when formulated for the original unloaded 
shape of a structure. Heyman (3) has sbown that the neglect of defonnation moments 
in simple plastic theory can Jead to an over estimation of frame strength, and 
Vickery (4) has demonstrated how the deformation effects in portal frames of mild 
steel are often compensated for by strain hardening. The agreement between observed 
and calculated collapse loads in tests on portal frames of mild steel has been attributed 
to the compensating action of strain hardening and defonnation moments, both of 
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Chap. 1 O Analysis of Plane Frameworks 

which are ignored in the simple plastic theory (5). The problem has been further 
studied by Horne and Medland (6) principally with reference to portal frames under 
vertical loading. General design guides for this class of frame ha ve been produced, 
whereby it is possible to detect for a given frame whether strain-hardening effects are 
likely to cancel out the advers.e effects of deformation. 

Accepting, then, that the simple plastic theory for predicting the strength of steel 
frames has its limitations, the load factor for plastic failure (Ap) as determined by this 
theory is still an important frame parameter, and, for aH but the simplest ofstructures, 
the manual methods for computing A,. can be tedious and require, for a rapid solution, 
a considerable exercise of the analyst's intuition concerning the likely mode of failure. 
Once the generality of the matrix: computer methods for linear-elastic frame analysis 
had been recognized, it was natural to expect that attention would be concentrated 
on the various types of nonline-ar analysis that are feasible, using itera ti ve techniques 
on a computer. 

10.2 Elastic-Plastic Analysis 

With regard to elastic-plastic analysis of plane steel frames, Wang (7) first 
described the basic principies of an effective computer program, and the scheme 
described in this chapter is a development of Wang·s technique. To appreciate the 
advantages ofWang's automated system for detecting where a plastic hinge may form 
in a frame under increasing load, and for subsequently dealing with the modified 
structure that results, it is informative to consider at first the na tu re of simple or rigid 
plastic analysis. 

The encastered beam shown in Fig. IO.I(a) is a uscful example, andan elastic 
analysis, whether by hand or by computer using any of the programs already des
cribed, would produce the result shown in Fig. IO.J(b). The significant conclusion 
is that the maximum bending moment occurs at the left-hand support, provided the 
material everywhere remains elastic. A plastic analysis of such a beam is inherentlv 
simple and direct, as it would begin with the intuitive and correct assumption that, ¡t 
failure, plastic hinges will form at both supports and under the applied load. This 
information about the mode offailure is combined with static principies in Fig. IO.J(c), 
and the load factor at failure is immediately found. 

Characteristic then of simple plastic analysis is the determination of the collapse 
load of a steel framework by the combination of equilibrium equations with an 
intuitively assumed mechanism of failure which is verified or discarded in the process. 
In general, trial-and-error procedures are involved. For highly redundant frameworks, 
the correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory 
solutions can often be achieved after severa! mechanisms are examined with judicious 
use of the maximum and mínimum principies (8). The elimination of the need for án 
elastic analysis of higbly redundant frames has often been regarded as an advantage 
of plastic analysis, but when designs in high-strength steel are contemplated, )he 
deformations at working load levels will be an important consideration; so the 
designer may ha veto carry out both elastic and plastic analyses, the former to check 
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See. 10.2 Elastic-Piastic Analysis 

Fig. 10.1 linear~!astic and simple plasuc analyses 
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conditions at work.ing load and tbe latter to give an estimate of overload strength. 
It is not easy to program a computer to make the intuitive judgments which belp 
an experienced designer to achieve a satisfactory solution. 

If the same encastered beam is studied again, as in Fig. 10.2, it can be seen that 
the failure load and mode could be determined from three successive linear--elastic 
analyses. Tbe result of the first such analysis shown in Fig. 10.2(a) is the indication 
tbat thé failure mode is very likely to involve a plastic binge at the lefi·hand support. 
The second analysis in Fig. 10.2(b) is that of a cantilever propped at the left-hand 
support and Joaded there with a coostant anticlockwise end moment of value M,, 
which is the fuU plastic value. Tbis second analysis would indicate a peaJe moment 
under the load, so that a third elastic analysis could be made, as in Fig. l0.2(c). The 

Chap. 10 Anelysis of Plane Ftameworks 

results of this final elas~c aoalysis may be factored by the ratio of M, to the computed 
moment value at the nght·hand support, so that not only is the plastic failure load 
factor determined but also the deformations just to prior collapse. 

Fig. 10.2 Elastic-plastic analysis 
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Sec. 10.3 Automatic Elastic-Piastic Analysis 

10.3 Automatic Elastic-Piastic Analysis 

Jt ¡5 orten the case that the forrn of an analysis carried out by hand would not be 
a desirable one to program for a computer. The procedure just described is a ~e in 
point, as it would be inefficient for a machine solution because of the ne~sslty. of 
providing, from the beginning, for the extra degrees offreedom and the correspondmg 
new loading terms in the dimensioning of the various matrices affected by the degrees 
of freedom. If provision had to be made for an ext:a degrec of freedom at every 
position where a plastic hinge was likely to form, a small frame would rapidJy fill 
the available data-storage capacity of a computer. 

The altemative system used by Wang does not involve the same difficulties and 
¡5 illustrated by the encastered beam, shown again in Fig. 10.3. The beam is subjected 
toan elastic analysis under its working load, and the r-:sult is shown graphically and 
numerically in Fig. 10.3. Tbe computed moment values at each joint, A, B, and C are 

Fig. 10.3 Elastic-plastic analys1s stage 1 
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CAPACITY LEFT 0.00 2.88 4.80 

CUMULATIVE LOAO FACTOA=2.00 

A 

C:hap. 1 O • Analysis of Plana Frameworks 

Fig. 10.4 Elastic-plastic analysis stage 2 

PROPPED CANTILEVER 

ANALYSIS 2. 

MOMENTS AT NODES 0.00 8.64 8.40 
MOMENT CAPACITY 0.00 2.88 4.80 
LOAD FACTOR$ 0.33 0.57 
MIN. LOAD FACTOR 0.33 
MIN.LF, x MOMENTS 0.00 2 88 2.80 
CAPACITY LEFT 000 000 2.00 

CUMUL.ATIVE LOAD FACTOR=2.33 

1 
A2 

divided into the full plastic values toproduce load factors of 2.0, 2.5, and 3.0, res
pectively. The position A, where the smallest of these factors is found, will be tbat 
where the first plastic binge will be found if the worJcing load is multiplied by the 
mínimum load factor, which is 2.0. The computed de6ections may be sinúlarly 
factored so that the portien of the Ioad-deflection curve shown in Fig. 10.3(c) is 
determined. At this stage, two separate operations are required. First, the moments 
at A, B, and C are factored by 2.0 and then subtracted from the full plastic values,
which were 14.4, to give the residual capacities ofO, 2.88, and 4.80shown in the figure. 
Second, the computer has to allow in its subsequent analyses for tbe existence of a free 
hinge at the end A of the· member AB. This is a simple matter if tbe form of linear
elastic analysis being used is the displacement method, as explained for rigid plane 
frames in Chapten 7 and 8. Changes can be made to the member-stiffness matrix in 
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by zero at nade A. The second plastic hinge is seen to form uoder the load when 
the additional load factor is 0.33 or the cumulative load factor is 2.33. If the sequence 
of operations is repeated, as in Fig. !0.5, the load factor of 2.40 for plastic failure 
is determined by what appears to be a large effort in comparison with the simple 
calculation shown in Fig. 10.1. However, the right solution was reached without the 
necessíty for an intuitive guess asto the mechanism of failure and, further, the defor
mations at the onset of failure would ha ve been evaluated in the process. 

It can also be seen from Figs. 10.3 to 10.5 that the procedure is essentially cyclical. 
Deformations are calculated at each stage in the process, but these results ha ve not 
been included in the tabulations. A coUapse mechanism will ha ve been reached in the 
analysis when the structure has been converted into a mechanism. The numerical 
indication of such a phenomenon can be in severa! forms. lt may be that the co
efficients in the stiffness equations would forma singular matrix so that zero division 
would be encountered in an attempted solution and would end the analysis. If this 
does not occur, the computed deformations would be verylarge, which would indicate 
that the Ioad-defiection diagram has become horizontal. Wang (7) has explained the 
computer indications of frame failure, though sorne of his collapse criteria ha ve been 
eliminated in the present program, for reasons "'hich wili be explained Jater. 

10.4 Programming the Method of Elastic-Piastic 
Analysis 

In Wang's original program, the statics and member-stitfness arrays (A) and (S] 
for the whole frame were prepared manually. In program EPFO, as listed in Appendix 
10.1, all the required arrays are generated within the computer using elementary data 
in much the same formas that used by the linear-elastic programs ELFO and ELFA.S, 
already described. To keep the program listing as short as pvssible, the member data 
ha ve been confined to the barest minimum and comprises, for each member, the pair 
of connected joints, and the inertia, area and full plastic moment of the section. 
Members of the same material are presupposed, so that the elastic modulus is not 
included in the member data and, further, finite shear strains and the existence of 
initial interna! hinges are not taken into account. 

Either of the plane-frame linear anaJysis programs ELFO and ELF AS could ha ve 
been modified to perform elastic-plastic anaJyses, but the former was preferred on the 
grounds of simplicity rather than efficiency since the statics matrix (AJ for a complete 
framework could be generated only once and stored ready for use in all the successive 
linear analyses as each plastic hinge was located. The extra-storage requirement, in 
providing for both the array [A] and the frame-stiffness matrix, will decrease the 
maximum-sized frame that could otherwise be processed on any given machine. The 
essential alterations made to program ELFO ín developing the elastic-plastic program 
EPFO are indicated on Fig. 10.6, and the blocks on this tJowdiagram may be identified 
in the listing given in Appendix 10.1. F1ow diagrams are at best an easy substitute for 
the listing of a program and ha ve not beco included generally in this book. 

An essential part of the program is that concerned with the search for the position 
at which a plastic hinge will form for tbe smaUest increase in load factor. This part 
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In his program, Wang incorporated four separate tests to determine whcther 
the collapse load for a frame had been reached. These were (1) large deformations, 
(2) zero division, (3) full plastic moment exceeded, and (4) load factor too small. The 
above considcrations dispense effectively with the need for {3). The fourth test in
volved the minimum-load factor, which, if too small, would indicate that the Joad
deflection curve for a frame was clase to horizontal. However, it was found that this 
test would frequently termínate prematurely the analysis for any frame where two 
plastic hinges might form simultaneously. This test has been omitted from the present 
program, since it is considered that a deformatton limitation will determine effecti,·ely 
~ hether or not the load-displacement curve might be horizontal. 

Accordingly, only two of Wang's four tests have been retained. These are the 
tests for large deformations and zero division The latter test outputs the message 
"division by zero in im·ersion," and it effecuvely determines the stage at which a 
diagonal element in the frame-stiffness matrix (K)contains only a zero term. In theory, 
this is the only necessary test, but the other is required also because rounding off 
errors in the arithmetic could delay the program termination and invalidate the 
calculation of plastic-hinge rotations, if these were desired. 

This facility has not been included in program EPFO in order to keep the listing 
as short as possible. The tbeory is quite straightforv..·ard, however. Knowing the stress 
resultants for each member at the development of the final plastic hinge, the member 
deformations {x} may be computed from purely elastic considerations. Since, in the 
displacement method, {SR}= (S]·{x} and the member-stiffness matrix [S] is square, 
it follows that 

{x) = ¡sr'·{SRJ (10.1) 

The array [SJ is the initial, unmodified member-stiffness matrix. However, it must be 
remembered that compatibility between member end rotations and joint rotations 
will not ha ve been mainta..ined in the proce~s of an elastic-plastic solution, and the 
transformation 

{x) = (A]T·(X} (10.2) 

will produce only the elastic components ofthe member-end deformations. Therefore. 
the amount of plastic-hinge rotation at al! hinge locations except for the last to form 
may be evaluated by the operation 

{x,) = [S¡- 1·{SR)-(A)T·{X) (10.3) 

\\here the vectors {SR} and {X} are, respectively, the cumulative stress resuhants 
l.nd joint deformations when the last plastic hinge has formed. The vector {x, }, as 
evaluated from equation (10.3), will bave three elements per member comprising the 
extension and the rotation angles in radians at eacb end. The. residual plastic extension 
sbo~id bC Uro, since this type of compatibility is not violated in the simple plastic 
theory. Al! the terms in {x,} ~;u be effectively zero except for those positions where 
plastic hinges formed early in the elastic-plastic analysis. The matter of the plastic-
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Fig. 10.8 Industrial rigid trame 

should act at joints only, so that distributed loadiog arrangements on frame members 
can prescnt quite a problem if the "exact" location of a plastic hinge within such 
members is required. Industrial portal frames of the type shown in Fig. 10.8 are 
frequently designed on the basis of the simple plastic theory, and, if there are 10 
purlin and girt spaces within each rafter and column, a computer of considerable size 
would be required by program EPFO, since the frame would need to be described 
as one of 40 members and 41 joints. Approximately 29,000 storage locations for real 
numbers would have to be declared. Tbe necessary storage would be reduced to 
approximately 7,<X>O if each member were subdivided into 5 rather than JO parts, 
and tbe errors involved would hardly be appreciable in any practica! design. There 
are other wa)·s of dealing with problems of this nature, and an effective scheme is to 
use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter. 

One additionallimiting factor sbould be mentioned. It can sometimes occur in 
steel frames tbat a plastic hinge which is formed early in the Joading history may not 
be required in the collapse condition. The moment at such a section would decrease 
in magnitude, and a plastic hinge would not then exist. This phenomenon cannot be 
accounted for in the present program, as the process of free hinge insertion is irre
versible. Tbe calculated load factor for such a problem would err on the safe side, 
since the equilibrium and yield conditions would be satisfied but not the mechanism 
condition. The phenomenon has been mentiooed by Finri (9). The example of a two
span beam, wbich has been used by Neal (lO) to demonstrate tbe problem, is shown in 
Fig. 10.9. For the loads shown in Fig. 10.9(a), an elastic analysis will produce a 
ma.ximum moment at node 3, as can be seen in Fig. 10.9(b). However, a simple plastic 
analysis will predict a failure mechanism with plastic hinges at (2) and (4) but not at 
(3). This can be deduced from the moment diagram shown in Fig. 10.9(d). The results 
obtained from a cornputer analysis of this problem are in Appendix 10.3. It can be 
seen that the computer correctly detects the formation of the first hinge at node (3) 
and the second at (4) as shown in Fig. J0.9(c) but cannot account for the closing of 
tbe first formed hínge thereafter. Accordingly, it arrives atan invalid collapse mechan-
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ism with a load factor smaller than thc correct one. Consequently, it is desirable in 
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Fig. 10.10 Computed load·sway curve for rigid frame in Fig. 10.7 
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is quite as expected. Even if the mechanism is not a valid one, the results of the 
computer analysis should still be useful to a designer; he would have a statically 
admissible set of stress resultants with no moment greater than the full plastic value, 
so that, as a consequence of the limit theorems (8), the computed load factor would 
be Jow and hence on the safe side. 
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Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGAAM EPFO 

G~n~ral Nous 

l. The arrays are dimensioned and the data input from a fJe PADATA by statement lines . 
1000-1140. The degree of freedom is computed by lines 1150-1180. 

2. Loads are input and the load vector {VL} assembled in s:atement línes 1190-1340. 

3. Counters, variables, and arrays ·are set to zero and the nonzero parts of the member· 
stiffness matrix, namely, (SF] and {SA}, established by statement lines 1350-1560. 

4. The statics matrix [A] for the whole frame is generated by lines 1570-1970. 

S. The frame-stiffness matrix. [ASAn is generated from [A]2..!ld [SF] and {SA} by s1atement 
lines 1980-2090. 

6. The stiffness matrU is augmented by the load vector and tbe equations solved by Gauss
Jordan elimination in statement lines 2100--2360. 

7. Deftections larger than 1000 will terminate the run in Hnes 2370-2400. (Zcro division in 
the equation solver is detected by statement line 2270.) 

8. Stress resultants are calculated by statement lines 2410-2500, and the plastic-hinge 
location NPH and corresponding smallest-load factor SALG are detected by lines 
2.12~2660. 

9. Cwnulative dcforma.tion! and stress resultants are calculated by lines 2670-2770 and 
output by statcment lincs 2780-3210. 

JO. The member-stiffness matrix is modified accordíng to 6e location of the plastic hínge 
by statement lines 3220-3320, and the program will procoed to find the next plastic 
hinge. 
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pandix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.) 

PROGRAM EPFO 

1000 OIMENSION A(18,24),ASAT(1 8,19).CQA0(9.2),JTYPE(9.3) 

1010 + MC0N(8.2),SMA(8),AAEA(8),PM(8),0LEN(B),Vl(18), 

1020 + SF(16,2).SA(8).CSAT(24),SATX(24).ALG(16),CM(16), 

1030 + CT(B),CX(18) 

1040 $FILE PACATA 

1050 10 AEAD(1).JFN 

1060 IF(JFN)20,20.30 

1070 20 STOP 
1080 30 REAO(t).JCT,NM,E 

1090 PRINT 40,JFN . 
1100 40 FORMAT(///38H ELASTIC-PLASTlC ANALYSIS OF FRAME N0,14//) 

1110 00501=1.JCT 
1 t 20 50 AEAD(1 ).(CORO(I,J),J = 1,2).(JTYPE(I,J),J= 1,3) 

1130 0060I~t.NM 

1140 60 READ(1 ),(MCON(I,J).J=1,2),SMA(I),AREA(I),PM(I) 

1150 l=O 
1160 DO 70 1=1.JCT 
1170 0070J=1,3 
1180 70 l=l+JTYPE(I,J) 

1190 AEAD(1),LN 

1200 00721=1.l 

1210 72 Vl(I)=O. 
1220 D0771::::d,lN 
1230 READ(l ).JN,(OLEN(J),J = 1,3) 

1240 ll=O 
1250 U=JN-1 

1250 IF(U)75,75,73 

1270 73D074J=1.W 

1280 DO 74 K::1.3 

1290 74ll=ll+JTYPE(J.K) 

1300 75 00 77 K=1.3 
1310 IF{JTYPE(JN,K))77,77 76 

1320 76ll=ll+1 
1330 VL(Ll) aOLEN(K) 

1340 77 CONTINUE 

1350 NCYCL=O 

1360 CLG:=O. 

1370 D0901=1.l 

1380 90 CX(I) =O. 

1390 DO 270 1=1.NM 

1400 J1=MCON(I,1). 
1410 J2•MCON{1;2) 

1420 XosCORO(J1.1)-CORD(J2.1) 

1430 Y=C0RD(J1,2)-CORO(J2.2) 

14-40 270 OlEN(I}.,. SQAT(X•X+ Y•Y) 

1450 00 280 1•1,NM 
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1460 SF(2•1,2) :::4 O•E•SMA(I)/OLEN(I) 

1470 SF(2•1-1.1) = SF(2•1.2) 

1480 S F(2•1.1) :e O 5•5 F(2•1,2) 

1490 SF(2 •1-1.2)=Sf(2 •1.1) 

1500 280 SA(I) = E•AAEA(I)/OLEN(I) 

1510 M2=hNM 

1520 M3=3•NM 

1530 DO 290 1 = 1.M2 

1540 290CM(I)=0. 

1550 DO 291 1=1.NM 

1560 291 CT(I) =0. 

1570 NJ;O 

1580 NK=-0 
1590 DO 2951•1,L 

1600 00 295 J=1.M3 

1610 295A(I,J).,.O.O 

1620 DO 450 J:::1,JCT 

1630 DO 440 M::::1.NM 

1640 NA=NJ 

1650 IF(J- MCON(M.1 ))340.330,340 

1660 330JF=MCON(M,2) 

1670 MJ=2•M-1 

1680 MF=MJ+1 

1690 GO TO 360 

1700 340 IF(J- MCON(M,2))440,350,440 

1710 350 JF=MCON(M,1) 

1720 MJ:::::2•M 

1730 MF=MJ-1 

ll40 360 X=CORD(JF,1)- CORD(J.1) 

1750 Y= CORO(JF,2)- CORO(J,2) 

1750 O =SORT(X•X+ Y•Y) 

1770 S=Y/0 

1780 C=X/0 

1790 NNc2•NM+M 

1800 IF(JTYP E(J, 1) )380.380.370 

1810 370 NA=NA+1 

1820 A(NA.MJ) • S/0 

1830 A(NA.MF) =A(NA.MJ) 

1840 A(NA.NN) =- C 

1850 380 IF(JTYPE(J,2))400,400,390 

1860 390 NA•NA+1 

1870 A(NA.MJ) a- C/D 

1880 A(NA.MF)•A(NA.MJ) 

1890 A( NA. N N) •- S 

1900 400 IF(JTYPE(J,3))420,420,410 

1910 410NA.,.NA+1 

1920 A(NA.MJ} •1.0 

"' 1930 420 IF(NA- NK)440,440,430 
-o 

~.2~ 

EPFO (Contd.) 

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks 

Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.} 

1940 430 NK=NA 

1950 440 CONTINUE 
1960 NJ=NK 

1970 450 CONTINUE 

1980 455 NCYCL=NCYCL+1 
1990 D04SOJ=1,L 

2000 00 460 1=1,M2 

2010 """'((1+1)12)•2-1 

2020 460 CSAT(I) =SF(I,1)•A(J,K) + SF(I.2)•A(J,K+ 1) 
2030 DO 470 1=1.NM 
2040 K-M2+1 
2050 470 CSAT(K) =SA(I)•A(J.K) 
2060 DO 480 l-1,l 

2070 ASAT(I.J) =0.0 

2080 00 480 K=t.M3 

2090 480 ASAT(I,J) =ASAT(I,J) +A(I,K)•CSAT(K) 
2100 DO 490 1= 1,L 

2110 490ASAT(I,l+1)=VL(I) 
2120 IW=L+1 

2130 D06101=1.L 
2140 1P1 =1+1 

2150 TEMP=ABS(ASAT(I,I)) 
2160 K=l 

2170 00520J=I.L 

21 SO IF(ABS(ASAT(J,I))- TEMP)520,520,510 
2190 510 K=J 

2200 TEMP=ABS(ASAT{J,I)) 
2210 520 CONTINUE 

2220 IF(K-1)530,550,530 

2230 530 DO 540J:::I,KJ 

2240 TEMP.sASAT(I.J) 

2250 ASAT(I.J)=ASAT(K,J) 
2260 540 ASAT(K,J)-TEMP 

2270 550 IF(ASAT(I,I))570,1000,570 

2280 570 TEMP""1.0/ASAT(I.I) 
2290 DO 580 J = I,KJ 

2300 580 ASAT(l,J)=ASAT(I.J)•TEMP 
2310 DO 610J=1.L 

2320 IF{I-J).590,610.590 

2330 590 TEMP=ASAT(J,I) 
2340 DO 600 K=IP1,KJ 

2350 600 ASAT (J.K) =ASAT(J,K)- TEMP•ASAT(I,K) 
2360 610 CONTINUE 
2370 XLMT -1000. 

2380 006201-t.l 

2390 IF(ABS(ASAT(I,KJ))- XlMT)620,620,1020 
2400 620 CONTINUE 

2410 DO 650 1-1.MJ 
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2420 CSAT(I) .::::0.0 

2430 DO 650 J=l.l 
2440 650 CSAT(I) =CSAT(I) +A(J,I)•ASAT(J.l+ 1) 

2450 DO 660 1=1,M2 
2460 K.::::((l+l)/2)•2-1 
2470 660 SATX{I) = SF(1,1 )•CSAT(K) + SF(t,2)•CSAT(K + 1) 

2480 DO 670 1=1,NM 

2490 K=M2+1 
2500 670 SATX(K)=SA(l)eCSAT(I:.) 

2510 CONTINUE 
2520 00 720 bo:: 1.M2 

2530 K=(l+ll/2 
2540 ZERO=O.OOhPM(K) 
2550 IF(ABS(SATX(I))- ZER0)700.700.710 

2560 700 AlG(I) =1.E10 

2570 GO TO 720 
2580 71 O ALG(I) = (PM(K)-ASS{CM(l)))/ABS(SATX(I}) 

2590 720 CONTINUE 

2600 SALG=l.E\0 
2610 DO 750 1=1,M2 
2620 TEST=CM(I)•SATX{I) 

2630 1F(TEST)750,730,730 
2640 730 IF(ALG(I)-SALG)740,750.750 

2650 740 SALG=ALG(I) 

2660 NPH=I 
2670 750 CONTINUE 

2680 DO 760 1=1,M3 
2690 760 SATX(I)=SALGeSATX(I) 

2700 CLG.,. CLG + SALG 

2710 DO 770 1=1.M2 
2720 770 CM (I),.,CM(I)+SATX(I) 

2730 DO 780 1=1,NM 

2740 K=M2+1 
2750 780 CT(I) = CT(I) + SATX(K) 

2760 DO 790 1=1.l 
2770 ASAT(I,KJ)s::ASAT(I,KJ)•SALG 

2780 790 CX(I) =CX(I) + .A.SAT(I.IU) 

2790 I=(NPH+1)/2 

2800 K-= (NPH/2)•2- NPH 

2810 IF(K)792.793,793 

2820 792 J=MCON{I,I) 

2830 GO TO 799 

2840 793 J.,. MCON(1.2) 

2850 799 PRINT 800.NCYCL.I.J 
l 800 FORMAT(f//15H PlASTIC HINGE. 13,18H FORMEO IN MEMBER. 

+ 13.12H NEAR JOINT. 13) 

2880 PRINT 810.CLG 
2890 81f'l <:Q.M.CH(t8H WHEN LOAD FACTOR.,.,F\05) 

Chap. 1 O Anlllysis of Plane Frameworks 

Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.) 

2900 CONTINUE 

2910 PRINT 820 
2920 820 FORMAT{I/24H CUMULATIVE DEFORMATIONSI) 

2930 PRINT 821 
2940 821 FORMAT(42H JOINT X·MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATIONI) 

2950 Ll=O 
2960 00 830 l=l,JCT 

2970 DO 827 J=1,3 
2980 IF(JTYPE(l,J))825.825,826 

2990 825 CSAT(J)=O. 
3000 G O TO 827 

3010 826 LL-LL+1 

3020 CSAT(J)=CX(ll) 

3030 827 CONTINUE 
3040 830 PRINT 840,\,(CSAT(J),J::: 1,3) 

3050 840 FORMAT(IS,JF\2 S) 

3060 PRINT 850 
3070 850 FORMAT(//19H CUMULATIVE MOMENTS/) 

3080 PRINT 851 
3090 851 FORMAT{61H MEMBER TERMINAL~PPUEO MOMENTS NEAR 

3100 + JOINTS PlASTIC VALUE/} 
3110 008601=1,NM 

3120 K=2•1-1 
3130 860 PRINT 870.1,CM{K),CM(K+ 1 ),MCON(I,1 ),MCON(I,2).PM(I) 
3140 870 FORMAT(I5,2X.2F13.4,15,4H AND,I3,F14.4) 

3150 PRINT880 
3160 880 FORMAT(//20H CUMULATIVE TENSIONS/) 

3170 PRINT 885 

3180 885 FORMAT(18H MEM8ER TENSIONI) 

3190 00 890 1-t,NM 

3200 K=M2+1 

321 O 890 PRINT 900,\,CT(I) 

3220 900 FORMAT(15,F13.3) 

3230 ITEST"" ((NPH/2)•2)- NPH 

3240 IF{lTEST)910,920,920 

3250 910 SF(NPH+1.2)=0.75•SF(NPH+1.2) 

3260 SF{NPH+U)=O.O 

3270 SF(NPH.1)=0.0 

3280 SF(NPH.Z)=O.O 

3290 GO TO 455 
3300 920 SF(NPH-1.1)=0.75•SF(NPH-1,1) 

3310 SF(NPH-1.2) ... 0.0 

3320 SF(NPH.1)=0.0 

3330 SF(NPH,Z) =0.0 
3340 GO TO 455 

3350 1000 PRINTf"ZERO DIVISION IN EOUATION SOlUTIOW 
3360 GO TO 1040 
3370 1020 PRINT 1030,XLMT,NCYCL 
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3380 1030 FORMAT(!25H OEFORMATIONS lARGER THA~.1 X.FB 1.13H IN 

3390 + CYCLE NO.I4//) 

3400 1040 PRINT 1050,JFN 

3410 1050 FORMAT(//33H ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO.,IJ/) 

3420 GO TO 10 

3430 END 

Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME IN FIG. 10.7 USING 
PROGRAM EPFD 

Member and load data and the joint and member identification are aU sho\\n in Fig. 10.7. 
Program EPFO will ana[yz.e the frame ifthe data are held in a file PADATA in the following 
sequence. 

7 Fnmo number, joints, members, 
8 8 30000 clastic modulus 

o 320 Joint coordina tes and type ofrestraint 
ISO l20 
300 320 

o 170 
150 170 
300 170 1 1 

o o o o o 
300 o o o o 

1 2 1000 2Q 4500 Membcr data: connectioru, inertias, 
2 3 1000 20 4500 areas and full plastic moment va1uc:s 
4 ' 1000 2Q 4500 

' 6 1000 20 4500 
1 4 500 2S 4000 
3 6 500 " 4000 
4 7 500 " 4000 
6 8 500 " 4000 

4 Number ofloadedjoints, joint number, 
1 ' o o and load details for each of 4 joints 
4 10 o o 
2 o -30 o 

' o -30 o 
-1 No additional frames 

FRAME ANALYSIS BY PROGRAM EPFO 

ELASTIC-PlASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 7 

PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 4 NEAR JOINT 6 

WHEN lOAD FACTOR,..2.78839 

Che p. 1 O Analysis of Plane Frameworks 

Appendix 10.2 ElASTIC-PlASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
1.29598 -.02253 .00572 

.2 1.28749 -.75690 -.00056 
3 1.27899 -.03213 -.00328 
4 .82326 -.01511 .OOS4S 
5 .83365 -.58992 -.00151 
6 .83505 -.02282 00071 
7 .00000 .00000 .00000 
S .00000 .00000 .00000 

CUMUlATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPUEO MOMENTS NEAR JOINTS PlASTIC VAL UE 
1 -1526 6272 -4035.8124 1 ANO 2 4500.0000 
2 4036.8123 2947.5175 2 ANO 3 4500.0000 
3 - 820.0844 -3613 8425 4 ANO 5 45000000 
4 3613.8424 4500.0000 5 ANO 6 4500.0000 
5 1526.6272 1478.8986 1 ANO 4 4000.0000 
6 -2947.5176 -2149.3065 3 ANO 6 40000000 
7 -658.8142 -1625.3065 4 ANO 7 4000.0000 
S -2350 6935 -2475 5974 6 ANO 8 4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER TEN S ION 

-33.979 
2 -33.979 
3 5 589 
4 5.589 
5 -37.090 
6 -46.562 
7 -66.649 
8 -100.654 

PLASTIC HINGE 2 FORMEO IN MEMBER 1 NEAR JOINT 2 
WHEN LOAD FACTOR=309097 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
1 1.65939 -.02499 .00665 
2 1.65022 -.84848 -.00071 
3 1.64106 -.03559 - 00358 • 1.03358 -.01692 00700 
5 1.03517 -.75181 -.001.48 • 1.03676 -.02512 .00247 
7 .00000 .00000 .00000 
8 .00000 .00000 .00000 
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Appendix 10.2 ELASTIC-PlASTIC ANAlYSIS etc. (Contd.) 

CUMUlATIVE MOMENTS 

MEMBEA TERMINAL APPUED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC V ALU E 

1 -15551385 -4500 0000 1 ANO 2 4500 0000 

2 4499 9999 3354 2146 2 ANO 3 4500.0000 

3 -8753311 -4267.0109 4 ANO 5 4500.0000 

4 4267 0108 4500 0000 5 ANO 6 45000000 

5 1555.1385 1624 8157 1 ANO 4 4000.0000 

6 - 3354 2146 -2143.9695 3AND S 4000.0000 

7 -749 4846 -19S4.1153 4ANO 7 40000000 

8 -2356.0306 -2792 3476 6ANO 8 40000000 

CUMUlATlVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 

1 -36.655 

2 -36.655 

3 6.370 
4 6 370 

5 -40.368 

6 - 52.361 

7 -74650 

8 -110.808 

PlASTlC HINGE 3 FORMEO IN MEMBER 3 NEAR JOINT 5 

WHEN LOAD FACT0R=3.20326 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X·MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 

1 80385 -0 2591 .00750 

2 1.79407 -102136 -.00213 

3 1.78429 - 03687 -.00418 

4 1.11243 - 01760 .00750 

5 1.11455 -.80837 -.00147 

8 1.11667 -.02596 .00330 

7 .00000 .00000 .00000 

8 00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINALAPPLIEO MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VALUE 

1 -1732.9770 -4500.0000 1 ANO 2 4500.0000 

2 4499 9999 3681.6761 2.ANO 3 4500.0000. 

3 -9146529 -4500.0000 4 ANO 5 4500.0000 

• 4499.9999 4500.0000 SANO 6 4500.0000 

5 1732.9770 1732 8432 1 ANY4 40000000 

8 -3681.6762 -2186.5909 3 ANO 6 4000.0000 

7 -818.1903 -2141.2518 4ANO 7 4000.0000 

8 )313.4091 -2895.(643 8 ANO 8 •O<m>OOO 

Chap. 1 O Analysis of Plana Frameworks 

Appendix 10.2 ElASTIC-PlASTIC ANALYSIS 

CUMULATIVE TENSIONS 
etc. (Contd.) 

MEMBER TENSION 
1 -39122 
2 -39.122 
3 8.481 
4 8.481 
5 -41.553 
6 -54.545 
7 -77.651 
8 -114.545 

PLASTIC HINGE 4 FOAMEO IN MEMBER 
WHEN lOAD FACTOA=3.28408 

6 NEAR JOINT 3 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
2.07252 - 02659 0.0812 

2 2.06216 -1.12659 -.00309 
3 2.05181 -.03178 -.00434 • , .25119 -.01822 .00908 
5 1.25362 -1.13720 -.00366 
6 1.25605 -.02644 .00460 
7 00000 .00000 00000 
8 .00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEM8ER TERMINAL APPUEO MOMENTS NEAR JOJNTS 
1 -17783386 -4500.0000 

PlASTIC VAlUE 

2 
1 ANO 2 4500.0000 

4500.0000 4000 0001 2ANO 3 
3 4500 0000 

-1278.3381 -(500.0000 4 ANO 5 
4 4499.9999 45000000 

4500.0000 
5 ANO 6 

5 1178.3383 19703186 
4500.0000 

1 ANO 4 
6 -4000 0000 -2211.7188 

4000.0000 
3 ANO 6 4000 0000 7 -691.9806 -2294 2142 4 ANO 7 4000.0000 8 -2268 2812 -3099.9290 6 ANO 8 4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 
1 -41.411 
2 -41.411 
3 9.716 

• 9.716 

• -41.856 
6 -56.667 
7 -80.378 
8 -116687 
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Appendix 10.2 ELASTIC-PlASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

PLASTJC HJNGE 5 FORMED IN MEMBER 8 NEAR JOJNT 8 

WHEN LOAD FACTOR=3.42322 

CUMUL.A.TIVE DEFORMATIONS 

JOJNT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION , 4.40574 -.02932 02088 

2 4.39440 -3.20008 - 01692 

3 4.38306 -.03178 -.01817 

4 2.01805 -.02011 .01801 

5 2.02101 -2 63588 -.01365 

6 2.02397 -.02644 .01305 

7 .00000 .00000 .00000 

8 .00000 .00000 .00000 

CUMUL.A.TJVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIEO MOMENTS NEAR JOlNTS , -2404.4823 -4500.0000 1 ANO 2 

2 4500.0017 4000.0020 2 ANO 3 

3 -1904.4811 -4500.0000 4 ANO 5 

4 4499.9999 4500.0000 5 ANO 6 

5 2404.4811 1831.1227 1 ANO 4 

6 -4000.0000 -2803.0290 3 ANO 6 

7 73.3582 -3105 6158 4AND 7 

8 -1696.9710 -4000.0000 6 ANO 8 

CUMUlATJVE TEN S ION S 

MEMBER TENSIOr~ , -45.353 

2 -45.354 

3 11.842 

4 11.842 

5 -46.030 

' -56.667 

7 -88.728 
8 -116.667 

PLASTIC HJNGE 6 FORMED IN MEMBER 7 NEAR JOINT 7 
WHEN LOAD FACTOR=3.49593 

CUMUlAnVE OEFORMAnONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
6.12163 -.03074 .02890 

2 6.10957 -4.48691 -.02549 

3 6.09751 -.03778 -.02674 

• 2.68143 -.02110 .02405 
5 2.68574 -3.71442 -.02084 

PLASTIC VALUE 

4500 0000 

4500.0000 
4500.0000 

4500.0000 
4000.0000 

4000.0000 
4000.0000 

40000000 

.:,• 
; . 

Chap. 1 O Analysis of Plane Frameworks 

Appendix 10.2 

6 

ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

2.69006 -.02644 .01860 
7 

8 
.00000 

.00000 

CU~ULATIVE MOMENTS 

.00000 

.00000 

MEMBER TERMINAL APPLIEO MOMENTS 
-2731.6916 -4500.0000 

2 4500.0020 4000.0024 
3 -2231,6903 -4500 0000 
4 4499.9999 4500.0000 
5 2731.6908 1881.2278 
6 -4000.0000 -3234.8830 
7 350.4624 -40000000 
8 -1265.1170 -4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 

-48.232 
2 -48.233 
3 17.261 
4 17.261 
5 -48.211 
6 -56.667 
7 -93.089 
8 -116.667 

00000 

.00000 

NEAR JOJNTS 
1 ANO 2 

2 ANO 3 

4 ANO 5 

SANO 6 
1 ANO 4 

3ANO 6 
4ANO 7 

6 ANO 8 

OEFORMATIONS LARGER THAN 1000.0 IN CYCLE NO. 7 

ANALYSIS COMPLETEO FOR FRAME NO. 7 

PLASllC VALUE 
4500.0000 
4500.0000 

4500.0000 

45000000 
4000.0000 

40000000 
4000.0000 
4000.0000 
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Appendi~~: 10.3 ElASTIC-PLASTIC ANAlYSIS OF THE NEAl-FjNZI CONTINUOUS 

BEAM IN FIG. 10.9 

The joint-numbering system begins from the left-hand su.pport as does the member identifi
cation, so that the data would be prepared in the followmg sequence: 

8 
l 4 

o o 
300 o 
400 o 
lOO o 

""' o 
1 2 
2 3 
3 4 
4 l 

2 
3 o 
4 o 

-1 

30,000 

o 
1 
1 
1 
1 

lOO 
100 
lOO 
lOO 

-1.3 
-0.7 

o 
o 
1 
1 
o 

10 
10 
10 
10 

o 
o 

lOO 
100 
lOO 
lOO 

Frame number, joints, members, 
elastic modulus 

Joint data 

Member data 

Load data 

Nou: The dimensioos and beam properties have been factored by 100 in comparison with 

the data in Fig. 10.9. 

NEAL-FINZI BEAM ANALYSIS BY PROGRAM EPFO 

ELASTIC-PLASTIC ANAlYSIS OF FRAME NO. 8 

PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 2 NEAR JOINT 3 

WHEN LOAD FACTOR=1.32353 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 

1 .00000 00000 -.00114 

2 .00000 .00000 00228 

3 .00000 -.24837 .00175 

4 .00000 -.25899 -.00152 

5 .00000 .00000 -.00313 

( 

Chap. 10 Analysis of Plane Fremeworks 

Appendix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANAlYSIS etc. (Contd.) 

CUMUlATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAl APPUED MDMENTS NEAR JOINTS 

1 .0000 68 3824 1 ANO 2 

2 -68.3824 -1000000 2 ANO 3 

3 1000000 -96 3235 3ANO 4 
4 96.3235 -.0000 4AND 5 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBEA TEN SI ON 

1 .000 

2 .000 

3 .000 
4 .000 

PLASTIC HINGE 2 FORMEO IN MEMBER 3 NEAR JdiNT 4 

WHEN LOAD FACTOR=1.42857 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
1 .00000 .00000 
2 .00000 .00000 
3 .00000 -.32540 
4 .00000 -.30159 

5 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS 

1 .0000 

2 -85.7143 

3 100 0000 

4 100.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER 

1 

2 
3 
4 

TEN S ION 

.000 

.000 

.000 

.000 

85.7143 
-100.0000 

-100 0000 
-.0000 

-.00143 

.00286 

.00143 
-.00190 
-.00357 

NEAR JOINTS 

1 ANO 2 
2AND 3 

3 ANO 4 

4 ANO S 

OEFOAMATIONS LARGER THAN 1000.0 IN CYCLE NO. 3 

ANALYSIS COMPLETEO FOR FRAME NO. 8 

PLASTIC VALUE 

100.0000 
100.0000 

100.0000 

100.0000 

PlASTIC VAlUE 

100.0000 
100.0000 

100.0000 

100.0000 
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INTERACCI~N ESTÁTICA SUELO-ESTRUCTURA 
MeTODO ITERATIVO 

Agustín Deméneghi Colina• 

La interaccion suelo-estructu1·a se puede res·~lver med~ante un método 
iterativc•. Este• tiene aplicación en la práctica cuando se dispone de 
un paquete o un progra;na de computadora que sustituye al terreno de 
cimentación por "resortes", que representan el módulo de reacción de 
dicho te:- reno. Dado que no se conoce a. ("1/Uq'l.A. la constante del 
resorte. pues depende del dia&rama de reaccion del suelo, que es lo 
que justamente se esté buscando, se tiene que recurrir a un método 
iterativo. que consiste en suponer valores iniciales de las 
"constantes de los resortes", y con ellas computar P•:;l!"" una parte las 
deformaclones de la estructura, y por otra las deformac1ones del 
suelo; la diferencia entre deformaciones de estructura y suelo 
permite ajustar la "constante del resorte"; el procedimiento se 
repite hasta que coinciden las deformaciones de estructura y terre~o. 

Esta tecnica tiene la ventaja de ·que converge rápidamente, de tal 
forma que usualmente a la tercera iteración se alcanzan resultados 
satisfacto:::-ios. 

Las expresiones que se emplean son las siguientes: 

a) En el 
reaccic•nes} 

terreno de cimentación se entra con las cargas 
r y se determinan las defc·rmaciones ó con la matriz 

' 

(o 
9e 

flexibilidades del suelo 1se puede iniciar con la reacciOn uniforme 
igual a la suma.toria de c¿¡rgas verticales entre la lcngitud total de 
los cimientos); los m•:·dulos de reacción F. se eobtienen 

ve 

r. d 
V. = ( 1) 

ve 
ó 

b) En la estructura se entra las y se calculan las 

deformaciones 6. las reacciones r por unidad de longitud (en 
e 

t/m) 

r = ( 2) 

d 
' 

donde d es la longitud e~ que actua r 
' 

Con estos valores de r se ent:::-a nuevumente al suelo (inciso :..:) , Y el 

proceso se repite hasta qu~ coinciden las deformaciones de estructura 
y suelo. 

' Profesor del Departamento de 
Civil, Topográf1ca y Geodésica. 

Geotecn1a. 
Facultad de 

Division de Ingenieria 
I ngerlier i a. UNAM 
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Ilustraremos el proceso ancerior con el ejemplo del capitulo 
anterior. Cabe aclarar que no se obtendrán los mismos· resultados, 
pues en este ejemplo en particular se supone que la reacción dr' 
terreno (a través de los "resortes") esta concentada en los nud' 
mientras que en el ejemplo anterlo¡· la reacción del suelo se coma~cl 
como repartida. Si se usaran más "resor1:es" se alcanzaría una mayor 
coincidencia encre ambos métodos. 

En el terreno de cimentación se había obtenido 

:S = 0.000817668 r T 0.0000349723 r 
1 l. ~ 2 

:S = 
2 

0.0000634471 r + 0.00163405 r 
' 2 

(3) 

( 4) 

En la estructura la matriz de rigidez K no cambia. 
empotramiento y de cargas concentradas valen 

Los veccores de 

í 7.4 35. l -¡-
é 1 - - 1 ¡;: 

! vi ' ! • 1 ' - 14.8 - 50 1 1 ¡.: :S ! 
' 

1 

1 

1 

i 

1 

v2 2 

.t" ' "e = 
1 

7.4 - 35 = r: ó 
i ~ 

' v3 3 

1 4- 93::?-.::: J 1 
o 1 

1 J _1 L..9333 1 (1 L 

Utillzando la simetria Á é ~ 8 aplicando v = :::> = y 
1 3 .. 6 

ecuación matri 1:ial 

L_", Ó Po p" r +_+_=O 

se llega al siguiente sistema de ecuaciones 

c1o 9:::9.1 + r ) é '"'!. 10 939. 1 6 - 42.4 = o 
V 1 .1 2: 

- 21 878.2 ;s + 
1 

(21 878.2 + K ) 
V2 

ó + 43 756.4 e - 64.P. = o 
2 .. 

- 21 878.2 .<::.. 
1 

lra jteración 

+ 21 378.2 -~ 
2 

+ 53 341.9 = o 

Iniciemos el proceso considerando una reacción uniforme 
r:: (35(2) .... 50+ 3.7(8)) 1 e.= 18.7 t/m 

Sean r = r = 18. 7 t/m 
1 2 

Terreno de cimentacion. Aplicando las ecs 3. 4 y 1 

ó ó ¡.: 
~ 2 Vl 

m m 1:/m 

K vz 
c/m 

0.015944 0.031743 2345.7 2356.4 

(5) 

( 6) 

(7¡ 

1" 
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Es~ructura. Con los K anteriores y aplicando las ecs S, 6, 7 y 2 
ve 

o ¿; r r 
1 2 1 z 

m m '.:/m t/m 
0.020700 0.022280 24.23 13.12 

2da i1:eración 

Terreno de cimentación. Con los r a11teriores determinados a 
:: i. partir 

del an~lisis estructural y aplicando las ecs 3, 4 y 1 

6 !5 ¡,: K 
1 z Vl V2 

m m ~/m 1:/m 
0.020312 0.022979 2390.7 ::.~83.8 

EsT.ructura. Con lc·s V. anteriores y ~plicandc· las ecs 5, 6. 7 y ~ 
ve 

ó eS r !" , z 1 2 

m m 1:/m 1:/r.: 
0.020587 0.022L¡03 24.61 12.79 

3ra ite:-ación 

Terreno de cimentación. Con los r anteriores determinados ~ partir 

del análisis estructural y aplicando las ecs 3, ~ y 1 

6 ~ 
c5 K K 

!. z v1'' vz 
m m t/m ~/m 

0.020570 0.0:::2461 2392.8 2277.7 

Estructura. Con los r: anteric•res y apli·~ando las ecs 5,6,7y2 
ve 

6 o r r 
!. z !. :e 

m m 1:/rn t:/m 
o 0.2058·~ O. o,..,~, 1 ,..,,.., 

.,;....:.,4,L..(.. 
"o' 
~4 .63 12. 77 

Apreciarnos que en la tercera i~eración orécticamen1:e coinciden las 
deformaciones de suelo y es1:ructura. 
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3.6 Fórmulas para deformaciones elásticas 

Las deformaciones instantáneas 
manera aproximada utilizando 
teoria de la elasticidad. 

en los suelos se pueden .-.~lcular 
las expresiones que pl'<.., .. 1 rciona 

3.6.1 Deformación vertical de un rectángulo cargado 

de 
la 

El asentamiento de la superficie de un 
e isótropo, bajo la esquina 
uniformemente repartida q, 
Schleicher (Terzaghi 1943) 

de un 
está 

medio semiinfinil-, homogéneo 
rectángulo someL11 0 a carga 
dado por la 'órmula de 

ó = [g(1-v
2
)/ (rrE)] ( i. ln 

L 
+ B ln ---..__ __ 

B 

donde D = ancho del rectángulo 
L = longitüu del rectángulo 
E = módulo de elasticidad del medio 
v = relación de Poisson del medio 

Si el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en 

2 q 13 (1 - v 2
) ln (1 + /2 ) 

ó = 
TI E 

ó = 
rr E 

(3.19) 

(3.:!.9') 

(3.19") 

La rigidez lineal ve¡-tical se define com_o. el coci~nte .-le la carga 
vertical concentradá Qv entre el asentamrento vert1.cal ':JUe produce 

dicha carga. En un cimiento de planta cuadrada de ancho B
1 

la rigidez 
lineal_vertical está dada por 

K = 
V 

0.891 E B 

(3.19"') 

(En la ec 3. 19"' el asentamiento se calcula bajo el •:entro del 
cuadrado.) 

Cuando el medio elástico tiene un espesor H ~ el asentarni.,nto bajo la 
esquina de un rectángulo sometido a carga U~l.forme q esta dado por la 
fórmula de Steinbrenner (Juárez Badillo y Rl.co 1980) 

> 

400 



(D + / L2+ B2) / L2+ 1!2 ¡¡" 
o =(q(1-v 2 )/rrE)(L ln · + B ln ------------ J 

L ( B + A) B ( L + A 

LB 
+ (q/2nE) 

2 
(l-v-2v ) H· ang tan-- (3.20) 

HA 

(3.21) 

cuando existe un medio estcatificado como el de la fig 3.12, formado 
por n estratos de propiedades elásticas E y v, el asentamiento de la 
superficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada 
estrato: 

e = ( 1/E) 
z 

cr - v (cr + cr 
Z X y J (3.22) 

donde cr cr y cr son los esfuerzos normales vertical y horizontales 
Z X y 

ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y e es 
z 

la deformación unitaria del estr~to. 
longitud, del estrato esta dada por 

La deformación, en unidades de 

o = e H 
z 

donde H es el espesor del estrato. 

(3.23) 

La deformación de la superfice será la suma de las deformacionés de 
cada estrato. 

3.6.2 Circulo cargado 

En un. círculo 
superficie, el 
1973) 

de radio R sometido a carga 
asentamiento bajo ·el centro está 

2 rr (1 - v ) !1, . .q 
= 

V 
2 E 

uniforme 
dado por 

El desplazamiento 
horizontal Q está 

h 

horizontal de un círculo sometido 
dado por (Richart et al 1970) 

a 

ó = 
h 

(7 - 8 v) Qh 

32 ( 1 - v) G R 

q eri su 
(Zeevaert 

(3.24) 

una carga 

(3.25) 

El g1.ro del círculo ocasionado por un momento H vale (Richart et al 
1970) 

e = ( 3 ( 1 - v) H J 1 8 G RJ (3.26) 

en que G = E 1 2 (1 + v) (3.26) 

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal 
y angular de un cimiento de planta circular. La rigidez lineal 
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vertical se define como la carga vertical entre el asentamie111., que 
produce: 

2 
Kv = Qv 1 Ó v = 2 E R / ( 1 -v ) l. 27) 

La rigidez lineal l1o1:izontal se define como la carga horizonta 1 •'ntre 
el desplazamiento horizontal que produce: 

32 ( 1 - v) G R 
K 

Qh 

= = 
h 

ó 7 - 8 V 
h 

La rigidez angular o rigidez a la rotación se 
cociente del momento entre el giro que produce: 

K = M 1 e = 8 G R
3 1 3 ( 1 - v) 

r 

3.6:3 Giro de un rectángulo som~tido a moment0 

( l • 2 !l) 

define c .. 1110 el 

(3.).9) 

El giro de un rectángulo sujeto a un momento M ( f ig 3. 13) se puede 
calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y '.15) 0 
triangular (ecs 3.17 y 3.1!!) que actúa sobre el terre 110 • A 
continuación se divide la carga en un número n de cargas un1rormes 
(fig 3.9) y se determiniln los esfuerzos normales <J , <J y <J '··•n las 

Z X y . 

ecs 3. 6 a 3. 9, a la ml tad de cada uno de los estratos del suo."'ue1o. 
La deformación unitaria de cada estrato se obtiene aplicando 1 a ley 
de llooke ( ec 3. 2 2) y la· deformación en unidades de 1. ·11 g i tud 
utilizando la ec 3. 23. Esta operación se realiza bajo los pun1 ·•s A y 
B de la fig 3. 9, con lo que se determina, mediante la suma ·le las 
deformaciones de cada estrato, la deformación en la superf ic 1 o. con 
estos resultados se puede calcular el giro del rectángulo somalido a 
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicación do este 
procedimiento. .• .. 

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artif ic 1 0 : se 
obtiene el momento de inercia del rectángulo I en el sentido ~ue se 
está analizando, y se determina el radio equivalente a un circ••to que 
tenga el mismo momento de inercia del rectángulo (Normas de sismo 
1987): 

R = 4 I 1 rr 
1/4 

(3. J9) 

Con el radio equivalente R se emplea la ec J. 25 para determi >oar el 
giro de la cimentación de planta rectangular. 

El criterio anterior es válido cuando la longitud del cimieooto es 
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayores que 
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tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fórmula de 
Fróhlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho D 
(Zeevaert 1973) 

e= ang tan [16 (1 - v2
) M j rr E B2

] (3.30) 

' donde M es el momento por unidad ae l~ngitud del cimiento (t.mjm). 

'• 
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. ::-

5. CI!1l::NTACION.SS SOME:?-AS 

Agusti~ Dc=é~eghl Colina• 
Héc~or Sanginés Ga~c:a 

E~ un ci~i~n~o some=o, como en toda cimentación, se debe revisar su 
est~bilid~d tanto pa::-a los estados linite da !alla co;;¡o pa::-a los 
cst~dos li::-.ite de servicio. Es decir, se debe verificar que se tenga 
ur:a seguridad razonable para evitar- que. se presente una falla po::
resistencia al corte del terreno da cicentación, y que 1las 
dcfo:::-::J..:\Cioncs auo su~ru ésto no ~fccte:-1 el cor>lporti!::.iento de..~ las 

1 - ,¡... ~ ~- ... • ·- d 1 . ~ t e_e-'en-.os .... a c_nen-.acl.o,, y e a p:::-op1.a es-.:::-uc ura. 

Cabe aclara:::- que en la revisión de una ciwentación existen otros 
facto:::-es que deben tor.-.a::::se en cuenta i'r!.~cionalr..ente, pero la falla 
po~ resistencia al co=te y las defo~aciones Gel te==eno Ge 
cize~tació~ e~~a~ e~~~e los más i~portantes. 

:::::. U:-13. cir::e~t2.ción so::1e:::a el es~::-ato do c.;>oyo se 
p::-o:und~éad, po::- lo que la profundidad de desplante 
el ci~iento ~~cde d~s?la~tado satis~acto=ia=e~te en 
c.;oyo. 

ei1Ct.;ent:-a a poca 
debe se:- tal que 
dic:1o est.:-ato de 

Cc.~e 2.Cl.::..::-.::.= cue er-. e::.. estuC.io C.o r..ecánicc. de suelos s2 define el 
es~=a~o de 2?0~0 de la ci~e~tación, por lo que todos los elementos de 

. es-:a C.e:::::e:-2.:-: cueda::- desolar:tc.::.os e:-1 él. Du:::a;¡te la co:-~strucción c!e 
los cinie~~os ~e de~e=á ~erificar que se cu~pla con esta disposición, 
e0i~a~~o cue los ci~icnf~s cueden so~re suelo con sustancia orgánica, 
::,c.su:::-c. o -:::c.-:c::-~al e:-~ estac~ suelto. El proceso const::--Jctivo debe;:á 
se= tal cue ~o se afecte el terre~o de ci~entación, es decir, no se 
C.e~e=.i::. 2.~1 tc=a= ni l2. cstructu::-a ni la hu~edad originales c!el te~reno 

e c~~e~~ació~, salvo que el estu¿io de mecánica de suelos establezca 
ot=c.s es:JQc:ificc.cior:.es. En muc;;as ocasiones canv1e;,e colar w~a 
:c:>lc.n-;:.illc.- é.c co:--.c::-e;:o pobre de f' 60 Y.gjc:;;< de J e;:¡ de espesor, 

o 

ée llega:::: al fo;-¡do del co:::-te. 

Le. ?::o~·.J.::.C.iCaC. de C.c;s;;lv.nte ceoe:-2. ser- tal que se c:.1=.pla con lo:; 
::::c~uisi~os ce scg~::::idad de la cine;-¡tación. En este sentido, se 
p::-oEJo:-:c ~:--.2. p:::-ofuné.idad é.c dcspla~te y ce revi6a que con ella 6e 
cu~~le~ los =e~uisitcs ¿e seg~=idad de la cime~tación; el p~oceso &e 
re~ite ~~s~a dete~.i~~= la p=o~undidad de desplante que cuwpla con lo 
c.:1:.c.:-:c.:-. 

ge~c~a~, es i~po~~~~te 
::-. .:..s::o es~:.-a:.o, yc. ct1c 

lo:; 
se 

cii:1ieilto:; 
2poyan e:-: 

queden desplantados 6obre404 
~ateriales diferentes se 

G~ulccnja. División dC! Tnr;~nic>.·la 
~.:.c:ult.:.2.d de Ingr:niP.ria. IJ/;1\.;1 



pueden presc:--.tar asentamientos di:erenciales en la estructu:-a de 
ci::1entación. 

El desplante de los cimientos debeéá quedar abajo del suelo sujeto a 
e=:J:;ió:l SU?2:-ficial o in:.e::-na. Por ejeruplo, en puentes el desplante 
de los ci~ientos debeéá quedaé por abajo de la profundidad de 
socavación de los materiales del lecho del rio. Además, en cualquier 
CÜJentación so:;¡era existen suelos especial;:¡ente susceptibles a la 
erosión po:: agua o po:: viento, como son las arenas o los limos no 
plásticos, los que deberán p::o::egerse para evitar que se descubra;¡ 
los ci.nientos. 

Cuando el te=re~o de ci~e~tación es una arcilla de tipo expansivo, el 
desplante de lÜs ci~ientos debe:-á queda= por abajo de esta arcilla, 
pa:-a evitar. cue los movinientos oo:r ca!:lbios de volu~en de ella dañe:. 
la estruct~ra·ce ci~entación. si los cimientos quedan po= a:-riba d~ 
la arcilla expansiva, deberán towarse las preccuciones 
co==espondie~ces para que :2 es~abilidad de la ci~entaci6n no resulte 
afect.aC.a. 

No existe t.:.~a p=o.:t.:.:ldidaC. ~.i:--. .:.:::.a de desplant.e aceptada de na:1e:-.::: 
ge:1e::-al po::- les inge:1ie:-os C. e. ::te.cánica de suelas, pero a :.::ane:-a Ce 
eje=?lo, el ~esla~e~to e~ co~s~~~cciones pa~a el Dist.rito Fede~al de 
19 6ó dice s-...:e 11 los ci:.-.ie::tos debe:-án desplan~arse, po:- lo wenas, 50 
e~ bajo la supe~r~cie del ter::er.o ( ... ) Se exceptúan de est2 
::-e~isito las cons":.:-:..:.ccio¡¡es ci:~~en:.adas di.rectar.~e;-1te sob:-e roca 11

• Po:
otra parte 1 se pcede cans1ce=a= e~ una cinentación somera un~ 
p:-ofu;¡diCad Ce G.esplante ~.áxl::a C.e 2. 5 m, a partir de la cual- s: 
't:=ataria ya Ce t.:.¡ a ci~entació:-~ inte=r.-.edia o pro:unda. 

5.2 DPter::-:i~::.c:iG:'. del á:-~2. de le. cii7'·e:--~tación 
,--

L~ area Ce u~ ci~ie~to soDe:-o es aquella para la cual la ci~entación 
Cl2:ple co:-t los rec;_i..!isitos Ce se·;u:-idad cor:-esponC.ientes. Por lo 
ta::::.o, en la p:-áctica se su;Jone t.:.:-~a cie:: .. L.a área y se revisa que con 
e:!..la se cu~;¡la:~ los r-ecr~isi-;:os C.e sesu:-idcd; se procede po:- tanteos, 
hasta halla:- el ¿:-ea que haga ~ue el cimiento cumpla con todos y cada 
~~o de les ~e~~isitos d~ seg~=i~~G, al wini~o costo. 

Ce~ el p:-opósito de =edu=i= el n~~e=o de tanteos, se puede esticar e~ 
fo:-wa a:):-ax.:..::tada la ca?c.cidad de c2.::-ga admisible del terreno de 
ci~e~ta¿i6~, y hallar un á=ea prelimin~r para iniciar los cálculos. 

~capacidad de carga admisible del terreno de-cimentación es aquella 
p:-esión ver-;:ical pedia ¿e c~ntacto ent~e la subest~uctu~a y el 
terreno 1 que garantiza un compor--ta:7,iento adecuado de la ciwentación. 
Se entic:1de por cc::-.porta:::.ier.~o adecuado que exista un factor Ge 
sesuridad ::-a::o.-,a~le co:;t:-a u:-~a falla po:- resistencia al co=te del 
suelo, y ~ue el ase .. ~a;-;:i'2:lto del Clmicnto no produzca daños a la 
est.:-uctura, r..:. cfcc::.e Sl! b'..!e:-1 fcncionawicnto. Usualmente la capacidad 
de carga aé~isible se halla dividiendo la capacidad de carga ultima 5 
Gel suelo e:~t::-e u:-1 cierto :cc~o:- de scgu.:.-idad. Sin embar-go, se debe 
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verificar que la capacidad de carga admisible o presión IJedia de 
contacto no produzca asentamientos excesivos del ciiJiento. En la 
tabla 4.1 se nuestran valores de asenta;;¡ientos permisibles para 
dife::-entes clases de cimientos sowerosa 

?or lo anterior, la capacidad cie carga ad;:¡isible o presión media de 
co:-~tacto vale 

( 5. 1) 

donde z Q su::tatoria de cargas al nivel de desplante del 
cimiento 

A = área de contacto entre ci~iento y suelo 

Despejando A de la ec 5.1 
A=ZQ/q 

• 
( 5. 2) 

se define la capacidad de carga adroisible neta Po::- otra !Jart.e, 
i~cre~enco neto 
ca:-ttacto !:!e:--.os 

de p:::-esión coso la diferencia de la p:::-esión 
la p:::-esi.ó:: total previamente existente al nivel 

desplante de ·la subest:.cuct.u::-a, es decir 

( 5. 3) 

o 
ce 
de 

C.o:ide qan ::::: capacidad de cc.rga aC:Wisible netc o in::rewe:1,to 
" ,, 

'<, 

neto de pres ió0. · .. , 
e = presió~ de con~acto o capacidad de carga aenisi~le -. 
-¡ = peso volm:étxico natural del suelo 
D n:::-ofunGidad de desolante 

{ . -

::--. l2. t2.~la 5.1 se p;:-~sen:2.:1 ,/2.lo:-es aproxi~ados de la capacidad C.e 
ca~sa aC=isible neta Cel te:::-reno, pa:::-a dife::-entes tipos de suelo. 

'?M.SL.;. 5. 1 
c_;p;._cro;..o o.=: c;._~GA ADNISI3I....:: NE:,T.:; A?ROXIl-"f..ADA DE:L SüELO 

q , tjm" 
on 

Zaoctcs Losa de cimentación 

Arcilla de consistencia ne¿~a 

A=e~a cediana~ente cc~pa=ta, 
arcilla fi::-we 

A=cna co~pac~a, toba ce~entada 

A=ena muv compacta, roca sana 

3.5-ó.O 

5.0-S.O 

7.0-10.0 

9.0-lJ.O 

12.0-20.0 

1.5-2.0 

2.0-3.0 

3.0-5.0 

5.0-7.0 
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Cabe aclarar que el área A no se puede calcular directanente ce la ce 
5. 2, pues L: Q no se conoce a priori, ya que depende del área de 1 
cinie!lto, po:::- lo que para estimar en forn.a aproxioada esta área ~e 
procede de la siguiente forma: 

La resultante de cargas L: Q = L: Q' + W en que L: Q' es la carga 
el• 

al nivel de la 
W es el peso 

el a 

so!::l.::e él), 

superficie del terreno o 
del cioiento (incluyendo 

L: Q 1 A = L: Q' 1 A + W 1 A 
el• 

y 

+ 7 D e 

y 

• L: Q' 1 A + 7 D e 

a " L Q' 1 A -.n 
A • ·¿ Q' / q 

on 

al nivel de piso terminado y 
el peso del relleno que está 

a -." .... 

7 D e = L: Q 1 A 

.-
---~ ::: ·.;~ .-

' ...... 
La ec 5.~ pe~ite es~i~a~ en forma ap~oximada el á:::-ea del cimiento. 

- ~-. -
5.3 zc~ctcs co~ridcs :. r. 

5.3.1 Mecá~ica de suelos 

Er1 ocas.:..o:1es se tier-,e que utilizar 1...:.na reticula a base de zapat2.s 
co::::-riC.as, Ce tal fo::::::a que el peso total que se t:-asnite en 1..::1 

tablero c.l nivel de c;J.ner;:.ación se reparte en las cuat=o zapatas 
co:-::::-lc.=.s ct.:e l.:.~i.t.c~' al -tatlle:-o. ?a:-a ilust::::-ar esta sitl!ació::, 
considere~~s el tablero de la fig S.la y sea :L:Q la carga que trasmite 
la es"t.rt.:.c~u=-a al nivel Ce la ci:71en-:ación. Se pueden calcular les 
semic..r.chos lJ y b de las zapatas corridas de la fig 5 .1::, 

2 

CO:ls.:c:e::-,J.r:.do que caCa. ~2pc.ta tor:la u:.a 
t::-ibu~a::-ic. co::-res?o~dle~t~ del ta.ble=o. 
de fue=zc.s ver~icales, y lla=a~do q 

• 

carga p:-opor-cional al ár-e~ 
Est-ableciendo el equilibrio 

a la capacidad de carsa 

ad::uisi~le ' ' col ter-~e:~o Ce ci:u.en~aciOn y w· al peso unitario de 

el 

~a 
2 

anc:--.o ~ se. cbtier-.e 
2 

b 2 
q. -;-

2 

2 
~ [a. w - a 

( 5. 5) 

resolviendo la siguiente ecuación cuadrática 

( 2 a ) l b a q· - a 'W a -
2 • 1 2 1 2 

'. 2 
( 2 a ) o + " a a - = 

1 2 1 
(5.6) •. 



5.2.2 Diseño est~uctu=al 

Las alas de un<:l zapata co:::-rida se deben revisar por los siguientes 
conceptos: (a) tensión diagonal, ( b) flexión, y (e) temperatura. A 
continuaci6:1 se detalla la revisión de ceda ur.o de ellos. Cc..be 
aclarar que lo que r1ge en general en el diseño de u:-~a za?ata de 
concreto es la ... . . 

~,...enslon diagonal. 

a) Tensió:-~ diagor.al 

En una zona cercana al paño de la colu;;:na o muro que llega a la 
zapata se puede presentar u:-~a falla por tensión diagonal, ocasionada 
esta a su vez por esfuerzo cortante (fig 5.5). Esta revisió:1 se lleva 
a cabo verific'ando que la fuerza cortante Ultima a una distancia "d" 
del paño de la colu..una o muro sea :w.eno: que la fue:-::a co:::tar-.t~ 
resistente. 

Pa:=a la fue:::.-::a cortante ::esist:ente, las No::.lllas de Conc:-eto esta:::>lece~ 

lo siguien-:e 

Sip<O.Ol 

Si p 2: O.Ol 

é.onde b 
d 
p 
f* 

e 

. 
R 

V=. bd(0.2.,-JOp).;-;: 
cM R e 

= 
= 
= 

= 
= 

V = 0.5 F b c. ,/f:: 
eR R e 

ancho del ele~e~to 
peral~e efectivo del ele~ento 
cuantía o porcentaje de acero 

0.8 f' 
e 

( 5. 5) 

( 5. 6) 

En ele~entos anchos 1 c~~o-losas, 

b no sea ~e~o~ que cúatro veces 
espesor hasta áe 60 e;;: y donde 

za?atas y wuros, en los que el anc~o 
el peralte efectivo d (b ~ ~d), con 
la relación M 1 V d no exceda ce 

2. O 1 la fuerza resiste:1te V puede tomarse igual a 
eR 

0.5 F 
R 

b é. 

"n) ~· :J..exl.o:-1 

~ y f*' 
e 

indepenCie~te~en~e de la cuantía de refuerzo. 

La sección critica por- flexión en el ala de la zapata depende del 
rnate~ial ~~e fo~¡e la colum~a o ~~~o ~e llega a la zapa~a. En la fig 
5.6 se prese~ta la sección c~itica po:::- flexión para tres diferentes 
tipos de =ate~ial. 

La revisión oo;:- flexión se realiza verificando que el mo~ento último 
en la secci¿n c::-ítica sea neno:::- c;ue el momento resisten~e en dicha 
secció¡;. ;., co:--.tinuación se p:-esenta un resumen de las expresior¡es 
necesarias pa:::-a la revisió:o por- fle>:ión de las Hormas de Concreto. 

El mowento 
siguient·e: 

M = F 
R R 

resiste~tc dado po:-

... 

.l. 
e 

q(l-0.5q) 

les Norrr.as de concreto es el 

( 5. 7) 408 
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El acero ~inimo po~ flexión está dado po~ 

paln • 0.7 .;;: 1 f 
e y 

( 5. 8) 

t1ie:1tras que el :waxirao es O. 7 So , C.or:de P, es el porce"'?.je • b 

balanceado que vale 

p - (f"/f ) [4600/(f + 6000) l ( 5 . 9 ) • b e y y 

C.o::C.e 
f" 0.65 f* si f* :< 2SO kgj C::l 

2 
(5.1o) = 

e e e 

f" (l. 05 f* 1 1250) f~ f~ >.250 kgjc::¡ 2 
( 5. 1 l) = S l. 

é e e e 

El po:::-cen"t.aje. de ace::-o necesa::-io para ~e:sis-:.i= un rn.o:1ento Ulti¡ ... , M 

está dado por las siguientes expresio~es 

q Cll 1 

p = e;: -f IT 1 f 
e y 

2 H / F_ b d
2 

u n 

(5.lJ) ;._ =pbc 
S 

(5.12) 

(S. 1·q 

La separación de las va::-illas se dete:-mine. cc:-1 la expresión 

s=a ct¡;.. 
• • 

(5.15) 

s = se?a::-ación e~t~e v~::-illas 
a = ¿=e~ de la va::-ill~ ~Je se emplea 

• 
d = d~st~~cia pa::-a la que se ::-equ~ere el 2.::-ea A -

• 
A = a::-ea de ace=o reque::-ida 

• 

u 

El ace~o longitudinal 
tempe::-at~=a, para lo cue 
Conc::-eto) 

en la Za?ata se p=opo~c~ona 
se e~plea la sig~iente expresión 

solo >'o;:
(Nonna~ de 

A = 66000 
• 

(h/2) 1 • (h/2 + 100) 
y 

e:¡ que A á::-ea de acero resue::-ida po~ tempe::-atu=a, para un 
• 

es?eso~ h/2 de la losa de la zapata, en cn2 j ~ 
h/2 = sen1espeso::- de la losa de la zapata, en en 

en C.Qí.t.acto con el suelo, se Cua:1do el 
::-eco::ie~c!c. 

ele:ne:~t.o est::-~ctu::-al est.:i 
e~?lear pe= te~?e=atu~a ~n área de acero igual a l. 5 1\ • . /'\ 

Empleando 1. 5 A en vez de A en la ec 5. 16, dado que los cimieqt 
• • 
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-·. ·· 

::·, 

están sie:Jpre en contacto con el terreno, 
expresión 

obtenez:os la s: 1 ~su ente 

A = 66000 
• 

(l. 5) ( h/ 2) 1 f (h/2 + 100) 
y (~.17) 

Ejewplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical 

Hacer el diseño por necánica de suelos y el diseño estructu:::-al <1" la 
zapata co:::-rida de concreto reforzado de la flg 5.7. La longitud dP. la 
zapata L 1::11 6 rn. 

Considerar en 
f' = 200 

e 

el COJ;lCreto 
kgjc¡¡¡" 

reforzado 
f = 4200 

y 

2 
kgjcm 

Utilizar varillas del Na 4. Considerar ~~e se coló una planLilla 
de conc~eto pob~e sob~e el te~~eno de ci~entación. 

To~a~ u~ fac~o~ de carga F = 1.4. 
e 

~~ el te~::.-eno de cimentació~ . 
R 

Solució::. 

a) Mecánica de suelos 

falla a.l) Estaé.o 
En un suelo 
cor-te C.el 
desig-c:alC.a::. 

li:uite de 
cohesivo, 

suelo 
la revisió~ de la seguridad 
es satisfactoria c~ando 

2 o l: 

Sea 

I:Q:r /A 
e 

G = 
-Re 

Po:.- lo tar-.~o 

: 
e 

u 

< 
r. 

"' 
'. 
l' 

e N . + 
u e R 

. 
o 1 .... 

p . 
e- ,<\. V 

e < e 
.. C:é! 'Re 

En las ex~=esiones a~~e=lo=es: 

p 
V 

por resistenciu 
se cu.::Iple 

( 2. 1) 

(2.2) 

( 2. 3) 

( 2. 4) 

¿ Q • = su:::a de las accioí1es verticales a towar en cuenta en 
e 

al 
la 

la conbinación co~siCe=ada, afec~ada por su respectivo 
fac~o:- Ce ca:-gc., 

.,. . ' 1 . . ~ ... 
h = a:-ec ce~ Clnlen~o, m 
p = presión ve:-~ical total a la p:-ofundidad de desplante por 

y 

peso o~opio del suelo, tjm
2 

1 - ~eso v~lu~é~:-ico del suelo, t/~3 

e =~cohesión aoarente, tjm
2

, determinada en ensaye triaxial Uú 
u • 

E = ancho de la cimentación, w 

N es el coe:icie~~e de ca?acidad de carsa, dado por 
e 

N = 5.14 
e 

para o¡a < 2 

e:¡ l:!etros. t.n 

( 1 + O. 2 5 D /3 + O. 2 5 B/ L ) 

v B/L < l do:1de D es 
( 

( 2 • 8) 

la profundidad de despla~te 

caso de que 0./B v B/L no las desigualdades 
' 
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a~te=iores, dichas relaciones se considerarán iguales a 2 y 1 
1 

respectiva~ente. 

La desigualdad 2.2 se aplica al nivel de desplante del cimiento, por 
lo que hay que valuar el peso del relleno y de la zapata 

W e (1.3-0.2) (0.4) (l.S) - 0.66 t 
r 

¡.¡ ~ ( (1.3) (0.2)+(0.2) (0.4) J (2.4) - 0.816 t 
X 

La s~a de cargas al nivel de desplante del cimiento vale 0.66+0.816 
+10.4 e 11.876 t, es decir, rQ2~ 11.876 t (por cada met=o de lo~gituq 
de zapata). A= 1.3(6) = 7.8 m. 

Sus~ituyendo en la ec 2. 2 

Sustituyendo en la ec 2.8, 

q =L:QF /A 
cu e 

2 = 12.79 tjm 

con B = l. 3 n, L e 6 n, D = O. 6 m 
r 

N = 6.011 
e 

su.st.ituyenG.o e:-¡ la e e 2.3 q - e N 
Re u e 

• + p n v 

2 
- 13.52 t/t 

Se obse:->..ra c;ue a < 
-C:J 

qRc' po:: lo tanto se cu;;¡ple lq 

desigualdad 2. 4. 

a. 2) Estado li.wite de se~:icio 

E~ asentawiento instantá~eo de la zapata se puede calcula~ enplea~d~ 
le. siguiente expresió:~, C?Je p:-oporcicna el asentamie:1to bajo lq 
es~...rina Ce un ::-ectángulo ca:-gc.do apoyado sobre u:-1 medio se:Jiinfinit.o 

-- B + / 32+ L2 L + / L2+ 2 
B -

o = 

donde 

" [c¡(1-v-)j(;;::S)] l.. 2.:-t + B ln 
L B 

. d 2 q = lnc~ewen~o neto e pres1on = 8.18 t;m 
B = a:-¡cho del rectángulo= 1.3/2 = 0.65 m 
L = longitud del rectángulo = 6/2 = 3 m 
E = wódulo de elasticidad del medio = 1600 tjm

2 

v = relación de Poisson del medio = 0.25 

Nótese q.Je el áre.a 
valores en la ec 3.19 

ca::gada se divide 
3 = 0.0032 D 

entre cuatro. 

) 

(3.19) 

Sustituyendq 

El ase~taniento de~ido a toda el á~ca se obtiene multiplicando 
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

o ~ 4 o = 0.0128 m Q 1.28 en 

que resulta nena~ ~~e el 2senta~iento pe~isible de 3 cm. 

b) Dise~o est~ctu::al 

b.l) Revisión por cor~a~te (tensión diagon~l) 

L..::! !"e\'isió:-1 po::- co::-tante se lleva c. cabo a una distancia d del paño 411 



del 1:1uro 
sección 

(fig 5.6). Para esto se calcula el cortante 
y se compara con el cortante resistente 

úl tii:Jo e¡¡ esta 
del cong l:eto. 

La fuerza cortante que toma el concreto está dada por (Nonn'ls de 
Concreto) 

Si p < O.Ol V - F b d (o. 2 + JO p) /[: ( 5. 5) 
eR R .¡-¡; e 

Si p 2:: O.Ol V - 0.5 F b d ( 5. 6) 
eR R e 

donde :::• -0.8 f' 
e e 

En elementos anchos, co~o losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea 1:1enor que cuatro veces el peralte efectivo d (b 2:: 4d), con 
espesor hasta de 60 e:: y donde la relación M 1 V d no exceua de 
2. O, ia fuerza resistente V puede tooarse igual a 
·· · cR 

0.5 F b d ~' indeoendientemente Ce la cuantia de refuerzo. 
R e • 

Cooo trabajamos por metro de longitud de zapata b = lOO e::. Dado 
que se cuela una planzilla de concreto pobre sobre el terreho de 
ci~entación, el recubri~iento del acero puede ser de 3 e~; y dag 0 que 
el diámetro de la varilla del No 4 es de 1.27 e::, su mitad val~ 6.6~ 
e::, por lo Q'O el peralte efectivo del acero de la zapata es d : 20 -
J . 5 = 16 . 4 e:: . 

.En este caso se cu:nple a::-.plia::1ente que el ancho es mayor que c~uatro 
veces el peralte efectivo. M 1 Vd= 0.6~5/3.3;1(0.164) = 1.177 < 2, 
po~ lo tanto CU..'Tlple co:::o e2.e:1e:1to 2.¡"1Cho. Sust.i t.uyendo en la e e ~. 6: se 
obtiene V = 8298 kg. 

c:1 

Como se ~e~cio~ó antes, el co~tante 
"d" del pa;'.o del l:lt;ro (,:..ic; 5.8) 

V= 8.66(0.386) = J.J~ t V 

Se observa ~e. V > V 
cR w 

b. 2) :::1e:·:i6:1 

ultimo se halla a una 

=F V=~.6St=~ó30 
" e 

El monento flexionante e~ la sección critica vale (fig 5.8) 
M= e; lz ¡ 2 = 5.66 (0.55)

2 1 2 = 1.31 t.n 
n 

di s t_ancia 

kg 

y el no~ento últioo M = F M= (1.4) (1.31) = 1.83 t.~ 
u e 

El acero minino por flexión está dado por 

p -0.7¡-;;/f 
1111 n e y 

( 5. 8) 

_!?ient::-as que el wáxi::o es O. 7 Spb, 

lanceado que vale 

donde pb es el porcentaje 

p ~ (f"/f) (~800/(: + 6000) l 
b e y y 
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. ; l 

f" - o.ss f* si f* :S 2SO kglcc 2 
e e e 

f" (l. os f* 1 l2SO) f* si f* 2SO kglcc 2 - > e o o o 

'='l porcentaje de acero necesa::-~o para resist.i.::- un momento últico lí 

esta daco por las siguientes expresiones 
u 

q-1-/1-2 

p q f" 1 f 
e y 

M 1 F b d
2 

f" 
o R e 

(S.13) 

(5.12) 

( 5. H) 

Sustiteye~do valores 
palo~ 0.00236 

se ob~ienen los siguientes 
p • O.OlH 

'""" 

resultados 

pe 0.00186 rige o 
... ~ln 

A = p b d e 3 . S 7 e:; 
2 

• 

lo.c' vo.rillo.s 
d 1 ¡\ 

' . 
se dctcrwinu can 1.::1 cxp:r..·c.sión 

(5.15) 

conde = área 
• 

de la varilla que se e~plea a 

-d - dis~a~cia para 1~ sue se requiere 

A ~ área de acero ~equerida 
• 

Sustituyen¿o valores (a = 1.27 
• 

2 
e¡¡¡ ' vaülla No <:) 

lo tc~to, se necesitan va::-illas del No ~ Q 32 e=. 

~l acero longitudinal se proporciona solo 
<;"'-.:e se e:::.plec. la siguier.te e:..:p;:-esión 

A = rssooo (h/N f (hi;:+ J.OoJl (Lo) 
a L_ y 1 

• 

S = 32 e::.. i'or 

(5.16) 
, 

e~ ~~e A = ¿;:-ea de ace::-o ;:-equerida 
• 

po;:- temperatura, e~ e~~/ ~ 

h ""''5~S'ae~o;:- del elewen":o (di=ensión rninitüa- del rr:ie:n.O:ra 
~ meCida oe;:-pendicula~ente al refue=~o) 1 en e~ 

- o 
Sustitt.:.yenC.o ·.ralo:::-es A - ;2. f'-i- cw. ... ¡ o 

• 

Aplican~o la ec S.16, con varillas del No 3 (a = O . 7 1 c:r/) 
• 

e=. Po::- lo 
-longltuC.ine.l 

~c.nt.o, se re e?...: i e:-en por t.e:J?e=a tu=a, en 
de la za~ata, va=illas del No 3 @ 33 cm. 

~n la :ig 5.9 se L.uest:-a t..:.n c:::-oqJlS con las 
est:::-uc"(.t..:.:-ales de la zapata. 

la 

5 = ?3 

d .:¡ ..,-oc~ 'o· .- ........... ,.. :1 

La reac=ió~ del ~uelo e~ ~na zupata co~:::-ida sometida a fuerza 
vert:icc..l y ::lO::e~to puede se:: de tipo trapecial o de tipo t=ianqular, 
tal CO::\c: se i:.~icu en lu fig 5 .lO (en el inciso 3. S se indico. lo. 
fo::-1:1<1 de hallar esta::- reacciones). El cálculo del cortante y del 
!:.O :::J. en to e:¡ 
diag::-a::-.as 
labo=ioso, 

les 
C. e 
por 

secc.loi1es c::íticas se 
rec.ccióí1. Sl:--, ehlbargo, 

lo q--J.e en oc<J.sioncs 

realiza con alguno de estos 
este procediciento resulta 

58 Gustituyen, pa::-a fines de 

.r. 
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cálculo, 
uniforme 
el ancho 

los diagra~as t~apecial o triangular por una reacción 
equivale¡¡te, la cual se obtiene dividiendo la carga Q entre 
recucido B' (Meli 1985) 

B'= B - 2 e 

q' - Q / B' 
• 

(5.J.7) e = M ¡ Q 

(5.19) 

(5.18) 

En la f ig 5. 11 se muest~a la reacción q' 
• 1 repetimas 1 no 

correspor~de a la reacción rec.l del te~reno, sino que únicamente se 
emplea para fines de cálculo. Ca¡-¡ esta reacciór~ a' se determinan el .. 
cortante y el momento en las secciones criticas correspondientese 

Ejewplo 5.4 Zapata C8~~ida so=etida a ca~ga ve~tical y mowento 

Hace~ el diseño por mecánica de suelos y el diseño estructural de la 
zapata cor=ida de co~c=e~o =efo=zado de la fig 5.12. La longitud de 
la zapata L = 8 m. 

ConsiGe=ar en el co~c~eto 
f' - 250 kgjc:o

4 

e 

=efo=zado 
., 00 . 1 2 
.. - 4 2 r~g C::U 

y 

Utilizar varillas cel No 4. Considerar que se coló una plantilla 
de concreto pob~e sobre el te=reno de ci~entación. 

Tomar u~ factor de ca=ga F = 1.1. 
e 

En el te==e~o de ci~e~~ación 

Gi~o pe=uisible = 0.82 % 
Asen~a=ie~to pe~isi~le = 5 e~ 

Solució::. ,-• 

a) Mecá~ica de suelos 

= o. 45 

El anc~~ de la ~apata se o~~iene e~pleando la ec 5.4 
A • L Q' / e; 

~' 

... 

( 5. 4) 

Cu ,~a·o e--i ,...,¡_e ~ n~o so ~; e~e ~'e ~;;~....,aJ··;,?""" con el ;ll'"',c,"o rea"uc;do B' o;...¡¡ ··~ .... .=..._ ~uorne .._ _ ........ . 1 '-!u. ---"'-' ,__ _ ..... ¡, ~~ ... 

( .,,-.- "2') ec -·-0 1 lnClSO --
B' = B - 2e 

donde B = ancho del ciBien~o 
e=M/I:Q 

Conside~eroos inicialme~te que no existe wowcnto, entonces el ancho B' 
~ B ; trabajando por u:1idad de longitud del cimiento A = B(l) ~ B; 
de la ce 5.4 

Si 

B' " L Q' / 

existe tl0!7lento 
e • M ¡ l.l 

e • 0.30 m 

q = 15 ¡ lJ = 1.15 m 
~, 

3 = 3' 
(Z Q') 

+ 2e 
(considerando un 15 
debido al peso del 

't de incremento 
cimiento) 
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a 
' 

-~ 

1 
b2 

1 

bl 
bl ------.. 

b2 

b) Planta de les zapatcs co:-ridas 

FIG S .l OE:TE:? ... V:INACió~; DE: 1\~JCHOS DE ZAPATAS CORRIDAS 
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5 m 

b2 

bl 
--

bl 

J m r---.- ~ 

b2 

FIG 5. 2 ZA?.;TAS DEL ~32M? LO 5. 1 

b 

b b 

b 

FIG 5. J z;,?;S.'-5 CORP.Iüi\5 COtl i\NCIIO ÚNICO 
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5 m 

b 

3 n 
b b 

' 
lb 
i 

?IG 5. ~ 2.'-.?ATAS COR?.IDAS O::L EJH!?LO 5. 2 

-----------1\'------,-----
cr<ica ~ 1 

e I 1" L.:=:l ====~:=;{::~====/ ==G r==i e t==a ========::::J 

Secciói1. 

FIG 5.5 s::cCIO!I CRÍTICA POR CORTANTE 
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l'.u ro o column<:~ de concreto 

1 

~ 
.......... 

Sección critica por flexión 

a) Muro o columna de concre~o reforzado 

1 1 
11 
b/.; 

b 

de ¡nc.~poster-i~ 

Sección c=itica por flexion 

b) Mu:o de ma~poste~ia 

"·"-

X 
' 1 1---------¡ 
X/ 2 :___;.\ ,.--,--

Hi ---;---- Mu:-o o columna 
Placa dP acer-o -

Sección critica por flexion 

e) Muro o colu~n~ con pedestal de placa de acero 

FIG 5.6 SECCIONES C~iTICAS POR FLEXIÓN 
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~ 10.4 t/m 

rzr-
o . .: o. 2 m 1.5 t/m 1 ::: 7 ~ 

' 

0.2 :::1 
l. J m 

1 ' 

e ., = 1..6 Toba pa=cialmenta ce~entada 

= 1 '00~¡ 2 
- e;J -o ' ~....; w V = 0.25 

: .:..'...: S. 7 ZA?.:;T.; CO?~:ZIDA SOi-12TIDA A CARGA VERTICAL 

( EJ" E1'!?I..O 5. J) 

10.~ tjr:: 

'¡ 
0.2 0.4 r.1 

•" 

1 
.¡ 

' 1 

0.2 1 l. "" . ' Flexicin Cor:.a:J\:.~ ~ r-
..._.L_ ' 1 

1 '1 '] /1 '1 1 71 1 1 

0.55 1.\ 

FIG 5.6 R~~CCIÓtl DEL TERRENO Y SECCION~S CRITICAS POR CORTANTE 

':: ?0?. FL.::XIÓti (i':J"i':M?LO S.J) 

1) 
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/ 
~-

0.4 
0.2 

m 
m Concreto reforzado 

f' 200 kg¡cm 2 
= -¡ e • 4200 / L = 

-r--

¡rL ·¡¡ 
y 

kg;c.:i 

\f • .. 
0.2 l:l 

t • t JI ---.J::_ 1 ' ' /. "' r '\. 
Vcr-s No 4 ~ 32 Cíil 

Vars ~~o J 8 33 e~ 
1. 3 m 

?IG 5.9 C.-\?.ACTE?. :t ST I CIIS EST!'.UCTU RA LSS 

o:: L.; ZA?:..TA (EJE~!?LO 5. J) 
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EJEMPLO DE DISE:\'0 ESTRUCTURAL DE U:\:4 
Z.IP.-1 T.-1 RECT.-1.\'GCL-IR 

Hacer el diseño estructural de la zapat:t rcctJngular 
' de concreto reforzado de la fig l. 

Columna de 25 por 30 cm Zapata de l. 7 por 2 m: 
espesor losa zapata = 30 cm Profundidad de 
desplante = 60 cm Cons1dcrar en el concreto 
reforzado fe' = 200 kg/crn:. f:~ = .l-200 kg.icm=. 

~Q' = 26 t. lvfy = 4.2 t·m. M,= 6.8 t·m 

Solucíon 

La sumatori.J. de c:1rgas al nt\'c! de d¿sp!Jnte vale 

IQ= 26 ~ 17(2)(0 3)2A TÜ 25(0 3)(0.3)(2 ~) 
+((1.7)(2)-0 25(0 3))(0.3)(!.6) = 30 093 t 

"-< = M,J:O:Q = 4 2/JO 093 =O 1395 m 

c = M/IQ= 63/JO 093 =O 2259 m 
B' = B- 2"-<= 1.421 m. L' = L -2c, = 15432111 
L:1 JJJCS!Óil de contacto mcdt:l cntn; ctrntcnto y 
t...::rrcno vak 
q = 30.093/ 1.7(2) = S 352 t/111: 
El incremento neto de presión en el contacto 
c:mtcnto-tcrrcno es 
q, = 3.352 - l 6(0 6) = 7.392 um' 

a) Penctr:J.ción 
De acuerdo con las NormJ.s de Concreto. la seccion 
critica fonna un3 figura s.::mcpntc J !J definida por 
la pcnfcna dd 3r:.:-a c:1rgadJ. a una dtst:mcta de éstJ 
1gual a d/2. siendo del pc:-J.Jt¿; dr:cU\~ d·~ !a !osa (fig 
2) 

,-# 

Rc\·isJrcmos 1.:1 penetrac!On de lJ columnJ en !J 
dirCCCJÓtl de\ CJC y 

Cuando hJja tr~msfcrcnc!a dt:: momento se 
sup:JndrJ. que unJ !"rac.:ión de mom(;rHo d:1da por 

1 

(L = 1 - -----;::::====- ( 1) 

1 ~O 67 'i(c 1 ~ d)/(c:-;- c\1 

a~ 1-

1 -> 0.67 ,j (O 3- O 2ó~)/(0.25 ~O 264) 

a= O -112 

se trJnsmitc por exccntncidad de la fucrD-1 cm1antc 
totJ.l. con respecto JI ccntro1dc de la secc1ón critiGt 
defmida antes. El esfucr;·o con.unc máximo de 

dis;;:ño \'..., se obtendrá tomando en cuenta el efecto de 
la carga a..\Jai y del momcrno. suporuendo que los 
csfu·.::rzos con:antcs varian !Jncalrnente (fig 2). es 
d~cir 

(2) 

A,= 2d(c,~c,-2d) (3) 

Ac = 0.5691 m= 
1, = d(c,~d)'í6-;- (c 1+d)d3/6 + d(c:-;-d)¡c,-Td)'/2 

(-1) 
le= 0.03l.~Oó m_: 
En columnas rcctangultlres c 1 = 0.3 m es la 
dunension pa:-Jiela al mome:-~to tr;utmltJdo \ e- = 

O ::!5 m es !J dimensión pcrpend1cu!Jr a c1 

En !Js c.'-:presiones antenorcs. V es b fucrz.:~ 

cortante que J..:túa en toda el :irea de b scc:ion 
crÍtiC:J.. !:1 cu;l! la obtenemos a p~1n1r dt! la reacción 
neta q, rcst.:l!ldo a la reacción d:.::! tcrr::no l.1s 
prcsiono::s dt:b1d:Js a pt.::so propio de zapata: relleno 
q. = S.S52 -O :t 2 -1)- 0.3( 1 6) = 7.652 ti m' 
v = 7.652 ¡ 1 7¡2)- (0.25-;-o 26-l)(O 3~o 2<i-IJJ 

= 23.799 t 

C·.: = (0.3-0.:ó-n/'2 = 0 2S2 111 

Sustau:- en do .:!n la ~e 2 
\'AP. = 2J 799/1) jó92 
+O -tl2((í S)(D 2X2)/0031206 == !Í'i 1~ t/!11: 
\ \L'":: ¡:,_ \ \~· = \ -1-t~l/, \J) = 9} '):\ L'!ll-

El esfucr¿o con~wtc d:.; disclio v~u (csfut:<W cort:J.II.!.: 
último) obt.::rudo con los cntcnos Jnt..::rtcrcs no debe 
exceder ninguno d::: los dos SISW!Cntcs \:llores 
\cf.'.: = F;_ (0-5-/) '11~ - (5) 

\:;R: = 0 3 (0.5- 1 7/?..) -.J lóO = IJ.6tí k:~Jcm: 
\e:\:= F:<, •/ f~" (6) 

\eP.: = O.S ·l 16t) = 10.12 kgkm: 
V= O S C (7) 
:1 menos que se sumJnistrc refuerzo ·¡ = 1 7/'2 = U.S5 
es la rebcJon del lado corto al bdo !:1rgo Ce! áre~ 

donde JCtÚJ. lJ carg:1 o reacción 

Se obs::rYJ qu~ 
\ .lJ:!" = 9 -1-0 kg/cm: < v~ 2..: = lO 12 kg./.:m: 

b) T.::nsJón dJ.J:?DnJI 
La sccc1on cril!c:I por tcns1ón d1agonal se presenta a 
un,l dJSt.lllL!a d del pJiio de la column:1. Har::mos lJ 
reviSIÓn ~n la dtr::c::ión del CJC J' P:1ra esto se calcu!J 
el cortante últuno en esta scccJon y se comparJ con el 

cortante r~s1s:ente del concreto (lig 3). 
C<ilculo de! cortamc últm10 
Las fuerzas se calculan con la reacción nctJ dc.l 
terreno (torn;:mdo en cuenta el efecto de lo5 dos 

momciHOS M, v i'-lv). La reacción vale 

q' = !.:Q/B'L' ~ ]IJ 09S/l-l2l(U-l32) = 13.681 tlm' 

La reaccion neta q"' = 13.631-0.3(2.-1)-0.3(1.6) 

= 12.-1~ 1 tJm' 
Hallemos el cortante y el momento en la sección 

critica por tensión diagonal (en un ancho umtario de 

zapata. b = l n11 
V= 12 -181(0 jS6) = 7 314 t 

/\! = 12.-131(0.536)'12 = 2.1-13 t·m 
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V,= U(/.3!-l) = 10.2-l t 

La fuerza ca nante que toma el concrctJ cst:i dada por 
(Normos de Concreto) 
Si p < 0.0! v,, = FRbd(O 2+30p)'¡¡;-;- (S) 
S1 p;, 0.0 I v,, =O 5 F,bd'lf;* (9) 
donde f,. = o sr; 
En elementos anchos. como son l.1s z:1p:.1t.1s. en los 
que el Jncho 8 no sea menor que cu:.HíO \~c.::s el 
pcrolte efcctl\·o d (B ;, -ld). con espesor hasta de 60 
cm y donde b rclJ.ción (>.[JVcl no t:'\ccd;l de 2.0. b 
fuerza rcsistciltC V..:R puede tomars.: tguJI a 
O 5F,.bd-if" "'. md~pcndientcmente de b C!.l:tntiJ de 
rciuerzo (NomJas de Concreto) 

Como trabajamos por metro d~ ancho d..:: zJpJt:J. 
b = l m= lOO cm Dado que se cuela una plantilla de 
concreto pobre sobre el terreno. el rccubm~!!·~nto del 
J.c:ro puede ser de J cm. y puesto que e~ dJ~i:n·!~ro d.; 
la vanllJ dd N° -:. es de 1.27 cm. d peralte ct"cct¡\·o 
dd acero de la Z3pJtJ es d = 30 - J 6 cm = 26 -J. cm 

En este casos..: cumple que d :.tncbo :::s ma~or que 
cua;.ro veces el peralte cfc::ti\'O 
B > -ld. B = !70 cm > -ld = !05 ó cm 
Ivi/Vd == l. 11 < 2 :.cumple como demento :Jncho 
V,r. = 0.5f,;Jd~ = 0.5(0 8)(!00)¡26 -l)'iló1J 
V,~= 13357 kg > Vu = I02-+0 kg :. Cum~k 

e) F\c\Jón 
HJr.::mos el éiSC/10 por o~xión en l.l dtre-:;:jQ¡¡ d-::1 E:JC 

y El monicmo f1cxwnant~ en 1.1 sección ..:nuca\ .1k 
i\ 1 = !2 -lS l (0 S5):/2 = -l.SOQ t·m 
C-1, = l -l(-1509) = G 3!2 r·m 
El acero minnno por tlc.\JOn es 

P:nm = O / -.Ji:/1~ 
Pm•c =O f'i200/-l200 = 0.002]6 

(!0) 

mic:Hras que l.J cuantia mJ.xima es O 75 P::- donde P"o 
es el porc:::ntJjC ba!J;"JCCJdo 

(" -!800 
( 1 l) 

f, ~ 6000 
donde 
[," = 0.35 i, • s1 f, • "250 kg/cm' 
t;" = ( !.05 -e '/l250) ~~. si t;. > 250 k ve m' 
p:l\.1.~ = 0.0 11-:.J 
La fncción de acero ncccs~:mo parJ sopoítJr un 
momento resiSlcnte: ivíR est.í do.d.1 po< !J s¡gwcntc 
C.'\prc.:.Ión 

dando 
p = q f,"/f! ( !2) 
p = 0.002492 

A,= pbd 
A.= 6.578 cm: 
S1 hacemos.\\._= C. IR 

J 
2 ¡\fu 

q=l- 1--
F,bd'C 

q = l - !-------
O 9( !00)(26.-l)(IJG) 

La separaciÓn d::: \'Jrill.::Is es 
s = a._d/A, 
donde 

( l J) 

( ¡.¡) 

=O Oió95 

( l j) 

~~~ = 3rc~J de l.1 \ílrtll.:l que se emplc:J. = 1 :27 cm= (N° 
-1) 

d = dJStJnCia para !J que se r~qu1crc e! ár:::a de acero 
A,. d = 100 c:n 
Al= <lrcJ. de ac¿:-o rcqu~nda = 6 57S cm: 
Suswuycndo 'a!or:::s s = 19 cm. En consccucnc1a. se 
nt::c2sitan vanll:!s N° -l. a cadJ 19 cm en el lecho 
mf::::-1or. Proced¡~ndo en fonna suTliLlr. se obttcnc 
que se r..::qu¡::::-cn \ariibs del ~~ -l. a CJdJ 20 en la 
d!rccciÓ!l de! CJC:: x (ngc el porc:::ntJJC de acero 
mim;no por fh::\!Ori). 

d) T cmpcrJ.turJ 
El ac..::ro dt:l k:!to supcnor se proporc10nJ por 
tcrr.pcrJturJ. p.1:-a lo que se cmpk.1 la Sl!:_!UICmc 
e....:prcs1on (~or.n.J.S de Concr:::ro) 

lióOOO( 1 5)(!lfcJ 
.-\,=------- ( ló) 

r, (hn ~ 1 oo) 
en que 
A1 = :lrea de acero neccsana por tcmpcrJ.turJ, en 
cm:/m. para e! scm1cspcsor de losa h./~ 
h/~ = scnucspcsor de la losa de !J ZJpata = 30/2 = 15 
cm 
Sustituyendo vJiorcs As= 3.075 cm: 
AplJCJndo la oc !5, con varillas del N' 3 (a,= 0.7! 
cm::). s = 23 cm Por Jo tanto. se nccesttan por 
temperatura vanl!as del N') 3 a cad:1 23 cm en el 
!t.:cho supenor. 

En la fig -1. se mucstrJ. u~ croqu1s con IJ.S 
caract...::risttcas cstru...:turJ!cs de 1:1 zapata. 

(ACDEZAP) 
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APU!-iTES DE CIMENTACIONES 
ZAPATAS DE COL!NDA1'-;(IA 

A,gustin Dcm~ncghi Col in;.¡• 

Lo zopatJ de colincbncio que reciO.: un muro de corga exh1oc un momento de dcscquilibno debido o lo follo de 
coincidenci::l entre lJ linea Lk: 3cción de !J c;:¡rg::l dd muro y del d.iJg.rJm;J. de fc:.ICCIÓn dd terreno de CI111Cllt..lc1Ótl. 

Este momento de dcscqui!Jbno lo toma b estructura de h:t zapata mcd.Jantc torsión a lo !Jrgo de la longitud de I:J 
ZJp:.llJ EstJ torsión ocurre en 1:.1 zip~1t~1 y en !J tr:.J!x de enrase dt: iJ zap;.Ha 

Supong.:lfl~os que los C.\.trcmos de !:1 ZJpala rxrm:Jncccn fijos. En el centro del claro e! momento de torSIÓn V:'~ le 
cero, por lo que b uu!.ld de l:J za¡x¡t:1 se pucJc constdcr~lf como ClllpJtraJ:.J Ctl un c.,trcoto y libre en d otro U11:1 
ngJ de iongJtudx. cmpotrailil en un C.\ tremo y ltbrc en el otro. somcuJ.:J a un momento de torstón 1\l, en su C\trcmo 

libre. sufre un g1ro c¡uc \ :1k 

Ll~lnJJnJo ¡\\'JI momento de dcscqullibno p:lf u¡ur..!.:Jd de longitud de !~1 ZJp;..~t:l (llg l). el motl\cllto c11 una d.istJncia 
dr yaJ~ ?\1'd.\..: el g;ro debido a J.¡\\ cstj cLJdo por 

dl) = (x 1 G 1,) 0.1' d.\ 

L'2 
O.= i (\1 .\/ G 1,) u.\= c.\" L' 1 o G 1, 

l! 

( 1) 

Sin cmb;Jr~o. debido :..~! gtro fi~ el suelo rcJCCIOl!J con un momento que se puede \':Jiuar en formJ JprO'\Jill:lda 
il:Kicndo 1:1 lup)tc:::.!s que es Jgu:Jl J l.t tiiJtaJ dd d.1Go por lJ f0rmub Jc Froh!tch. es d .. 'cir 

'¡\1,'- --~---· 

Sc:J 

es dt\.:rr 

E\nuc\a t;Jomctllo ~-1' c:J t~u.ll ;¡\ tllDJ\l·.:nto tntct.l! \1,,' li!Cttos r.t,· Con c~tc nu·:\O \,tlor S': :Ip!JC:Jn rcr-:ttd.nllL'IllL 

!;ts ces l. 2: .l. h.Jst;¡ que b \:m.lCH.lll de ~-1 sc:1 Jcsprcci.Jbk 

En un.1 \ i);;:J J-.: sección rcct:tttgul:lr Lk ~tl\lCllStOI"-'S ·1' p.Jr h. c\n¡om·:ntn pvl.Jr Jc lncrcl.t lkbtJu ;¡torsión .se pucJc 
\ ;¡\uJr en rorrn;¡ :.tpfO\.ll\t.lJ.J {lk.JUC:Jtl ll uf l 'J7ll) 

• Prorc5or J(\ D·2p.HU111Ctllo 
lngcnt·,.'rÍ.l U'\:\1\\ 

427 



So/uc1Ún 

:\Ct;IU ~~ ::: ~ 20() 1-.g/CH!: 

Long1tud de lJ zapat:J ú 111 

F, ~ 1.4 

Terreno de cimcnto.ción 
Arena mcdio.nJJllCntc COlllfX!ClJ 

Cálculo del momento i\1 0 ·y de :Q 
Mo' = 0.~23 t·m/m ~Q = 5 IJ-l U m 

·r ~ 1.6 tlm 1 

Con.siJcrcmos UniCamcntc clmon1cnto Ce incrc¡a de !J lrJtx:. Empleando la ce -l: 

1, ~ 0.00 102 .,,' 
El méx.hdo de rigidez del concreto está d.1dv por 

G = E/2t 1 +\') = 5t)5 G:..;j Kg}cm: 

El proccd.Jm¡cnto itcratJ\ o ~ra conocer el momento de tors1ón consiste en. 
a) Aplicando IJ ce l. con i\l' = i\I.J. = tJ.IJ2J t·m/m 

O, ~U 007 20S 
b) De Ll ce 2 

¡...,:,.. = r.J, · 1 ~J,; = -:rE; u=/ 3~ll - \·:; 
e) Suslitu:cndo \·a lores K,..,= 30 15t;J t·ni/111 [}.:!J. ce J 

i\1,' =K,.., t\ = 0.217-l t lll/m 
ElnuC\"O\alord..::J\1" \al-.: O ~2} -0.217~ =O.G:)2G t·nt!m 

Se repiten los ¡x¡.sos (a) a (e). lwst:1 que la \·JnJción de r.r sea dcspr.:cwblc. En cada Hcr:JCIÓII ¡-,¡· se obtJcn:.: 
rcst.1ndo a ~·L:.' =O 1)23 t·nt!m el \·:J!or ca\cul:ldo de ;.t, · 

A continuaciÓn presentamos los \';llores obtenidos en lJ últim~J itt.:::ración 
,\!" ~O 7.\71 t·1nim. O,: O UlliSJ.\. c.!,'~ ll 175~ t"m/m 

Cálculo del rcfw.:TI.O por tors1Ó11 

El momento de tors¡ón ~~una dJst~JIIC!a d del pcllio C--:1 CJC donde tcm1ina b tr~llx \ale 
T~U.?.\71(5 772)12~2 15Glnl (d~ 11..\cm} 

T,.J = F, T = J.n\S-1 t·m , .• 
Como se trJlJ de UIIJ tr:1b: con muro Ce cJrg:L V= O 
t\piJCandolncc5 T,.¡.._= !Jt)(¡ll)j.._gcm 

Apl!C:illJO b ce(, Te"'.= 3~ !52(¡ kg Clll 

VcriíJCamos e¡ u e se cumpl;¡n l;ls conJ:,.:1oncs d;JJ;¡s por las e.-.;pn:sJoncs 7 y i): 

:1) Tu= 301 ~-W t-nv'1n > T,.~: = 3~ l ~~ t·¡n/¡n 

b} (T., li0 e )0 + (\', /\'":}' ~ .¡ Xo:: 1 
Se cunt¡-::k:Jt la~ COillÍJCllHIC~, (,1) _-. (h) ["Jf !u que si St.: rccpw.:rc rducrLO fX)r lOrSIOtl 

Cilcul0 del :-JC:..:ro JL· rcft;Cr/o ¡.:or torsi<.1;; 

,\cero :rJtlS\crs~ll 
t\p!iGJndo las c-es 11 Y 1\l 

n :0.: 1 ~ :\,-~.= () (.1(,~7:~ ;:n¡~/cnl 

Empk:wJo un:J scr:¡r:Ic:(J¡~ s ;-;: 7 :len t.:\. =-O-~ 7 l cm: Por lo tanto. se rcqu1crcn cstntvs del ~o 2 5 J CJJJ 7.5 
cm (J~ =O -1- 1J5 cm:) 

t\ccro lont,ttuJtit:Jl 
Emplc.n:Jo !.1 c...: 12. :\,: :.- l.l () c:n· Por h1 l,ll\l\.l ~e rcqu1crcn 4 v:1nlbs Jcl No) m;"¡s 2 \:llill,ts Lh::l No(,_ cotno 

acero lun~JtuJill.ll ¡--...tr turs1011 428 
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El momcnlo de torsión se 10111.1 con rcsr--:clo :.11 cculratJ(: de la lrJbc. La s~cción critica es a un:1 U:st:.JIICI:J d Jt:l p: . .11lo 
de la trabe ó.: ilgJ Se emplean las stgUJcntcs c:xpr~sJoncs (Nornt~Js de Concreto llJ'JG) 

(5) 

x = oncllo de lo trJL-,;, v = p:rJitc de lo trJbo 

T oR = momento torsion:Jntc resistente de dJ.s.ciio Ce un nucmbro SIn rcfucrLo p;.1rJ torsión. "-g.cm 

T,R =momento con que contribu¡c el concr~to en un miembro reforzado ~r torsión. 1-.g cm 

P.ua prof':m:ionar rcfucr;u ¡XJr torsiÓn s-.: Út.:lx:n curnpl1r Slmult.'lllcarncot~ 1:!<:. do':> SI,Ctllc!HCS condJt:toncs. 

( 7) 

(~) 

St 110 se cuntplc algurw de bs dos concJi.:tOtlCS Jtltcrio;cs los efectos de b torstón pucJcn dcspr.:ct:lrsc 

Rcfucr;o roí cor1;1 ntc 
F, A. C d 

s=----

es dcct i 

Rcfucr¿o pJí lOíSÍÓtl 
s (T., - T,,_) 

r\,=------

F,_ D ¡_,, v1 ) r, 
es dc-.:ir 

A., Tu- Td: 
-------

(C\11: /C'!ll. doS fJ111~S) 

El rcfucr;o to~.!l es 1:1 su111.1 tlcl rcqucm..lo ¡xH cort;ultc ·. r:or 10rsiún 

(YI 

1 1 o¡ 

( 111 

La scp:H;IC:Ón no dd-...: ser 11\;l.\Or que el ;¡:~ello l!c los :.:strit:-Ns n1 de la Jltur:1 J~: los llltsntos. 111 111a:,or que JO Clll 

:\.::: (~ :\,, /:;) ( 't -: ~¡) (1,, /l.,) 

l:jc!lt¡'Jio 
Rt.:\ I~H l.1 s;::t;mi~.JJ c.h.:l l('rrl"tlO r..k Clll\Ctll.JCIÜll \ 

Concreto r, = :::no },~·cln: 

( 1 ]) 

luccr el t..!Jsciio cslruc\nr.il J...: \;¡ z;J~kll;J Jc 1.1 f1g 
E, =1-t! -t~l k!..~./C\11: 
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D1señu cs!r¡¡ctural du lt1 lusa de lo :a¡1uto 

El momento de dcscqud1brio cnl:l ZJfXliJ es de i'-!o. = 0.92J t·m/m. La trJlx: por torsiÓlllOIIIJ ~\" = 0.7-+71 t mlm. 
micnl!JS que el suelo toma i\1. ·=O 175-'J t·¡¡¡/nL Por lo I:Jil!O. el mon1cnto sobre el suelo es t\1, · = O.l75r.; t·m'm 

e= 1>1,'/IQ =O l 75W5 l 3~ =U 03~26 m 

B.= B- 2c =U 5315 111 q· = IQ/l3" = 9.60 tlm' 

En b fig 3 se C.'JHC..:Il !;J gcmnctrí;¡! l.Js rucr;:JS que ,1ctúan sobre 1:1 7:tp.al:l 

D1sci1o por llc.\JÓn 

t\1., =O 7~03 t·ntlm 
d = o. ¡ 3 - 1) o 36 = o. 1 1 ~ 111 

C.\= O 528X t·m/m 
p=O.Ilü\5~ p"" =O 00236 t\mm = 2.6S7 cm'! m 
.-\!c:n,., = 3.073 cm=/m. r.vr lo tanto. ngc ~HillJdo por tcmp.:rJturJ 
Se cmpkadn \ nnii:JS del No 3 J cJda 23 cm. en el kd1o infenor 

Rev1sión ¡:-or cortante 
V= 2 OOG ti m 
i\1 :=: 0.2.+3j t·lllf:\1 

V., = 2 8ülJ U m 

i\VVd = 1 OIJ < 2 Cumple como ckmcnto ;,.111c!tu 

V:?.= j7GS kg >Y u= 23UlJ 1-g:: Culllpl~ 

En !a J!,g4- se lltucstra e! Jrnt:JJo Jc 1.1 Z;Jjklt,J 

BcaufJ1t. f W. R0\\:111. \V H. Ho:H.llc:. P G \ Hnckcll. R P. t. Cumputtr .\lt:tlwds uf Slnlclural :lno(~·srs. Pr.:nti-:c· 
HJil. 1970 

Normas Técntcas CompknJcnt.lrlaS p;lf:J el DISCI-10 y ConstruccJÓ!I de Estn.JCturas de Concreto. Dcp<1rt.JIIICJ\lo del 

Otstnto FcGcr~ll. ! ()!)6 

(.-\CZAPCOL> 
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APUNTES DE CIMENTA ClONES 
C~ilENTOSDE~~WOST8Ú~ 

El ancho de un cimiento de mamjXlsteria se obtiene de manen an:ilog:¡ a lo \isto para cunkotos de concreto 
reforzado. "En cimientos de piedr.l braza la pen<llente de las caras inclinad:!s, mcdid.1 desde la arista de la d.1la o 
muro, no será menor que !.5 (vertical) : 1 (horizontal). 

"En cimientos de mamJXlS!eria de forrro tr.Jpccial con un talud vertic:ll y el otro inclinado. tales como cimientos de 
lindero, deberá verifica= la estabilidad del cimiento a torsión. De no cf=.urse esta vcrific:lCión. deberán existir 
cimientos perpendiculares a ellos a se¡:nnciones no mayores de las que señala la siguiente tabla: 

Presión de contacto con el Caso 1 
t.crreno, p, tJm' 

Claro rn:iximo. en metros 
Caso 2 

p~ 2.0 5.0 
2.0 < p $ 2.5 4.5 
2.5 < p $ 3.0 4.0 
J.O<ps4.0 3.0 
4.0 < p$ 5.0 2.5 

10.0 
9.0 
7.5 
6.0 
4.5 

"En todo cimiento deberán col= dalas de concretos reforzado, tanto sobre los cimientos su¡etos a momento de 
volteo corno sobre los perpendiculares a ellos. Los castillos deben emJXllr.ll'SC en los cimientos no menos de 40 cm. 

"En la tabla anterior, el claro rn.iximo permisible se rcllere a la distancia entre los ejes de los cimientos 
pcrpcndiculares., menos el promedio de los anchos mccllos de estos. Los casos 1 y 2 corrcs¡x>nden n:spcctivament:: a 
rnamjXlsteria lig:¡d.1 con mort.crn de cal y con mortero de cemento. No deberán existir planos definidos de falla 
transversales al amiento". 

"Las picdr.ls que se empleen en elementos cstrucrur:llcs deberán s:uisfacer los requisitos siguientes. 

Resistcnoa rn..íUl!Ila a comprcsi'óñ en dlrecoón nor11l..'J..l 
a los planos de formación 

Rcsistcnc:a mínim:1 3 CXlmpresión en dire:::6ón par.1lela 
a los planos de formac1ón 

Absorción mi.xima 

Rcststcnc:J .1\ mtcmpcnsmo. rniX1m3 p:ród.J de ¡::eso 
despues de 5 Ciclos en soluc1ón sarur.Jc!:l de suli·ato 
de so:ilo 

!50 kglcm' 

100 kg!cm' 

"Las pu:d.':l.S no dcber.in ser labradas. pcro se cntará en lo jXlSible el empleo de picdr.ls de formas rcdcndcadas Y de 
C111tos rcx:!Jdos Por lo menos el 70% del \Oiumcn del elemento CS1.3.I';i consutwdo por pu:xiras con un peso m.ini.mo 
de 30 kg c:lci1 Un::l. 

"Los moncros que se cmpl""n para m.1JiJ;)JS\eri3 de p1cdr.ls naturales dcl:x:r~1 cumplu con los rcqwsitos siguienu:s· 

a) La r.:ia.:iOn volurnétnw cmn:: lJ :tr'..:rw y 13 sum.1 de c:mcnt.J.nl~ se c:ncontr.u:i entre 2.25 y 5 

b) L! r=stcncia minirru en compresiór. scr:l de 15 kg/cm'. 
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"La rn;unpostcria se desplantará sobre UJL1 plantillJ de moru:ro o concreto que permita obtener uru 
superficie plana. En las primeras h.ilild:l.s se colocar.in las piedras ele 1royon:s dimcnsionos. C!undo las 
piedras = de origen sedimentario se colocarán cle manera que los lechos ele estratificación queden 
nomulcs a la di=ión de las cornprcsionos. Las piedras dcbcrin humcd=rsc anteS de colocarlas y se 
acomodarán de manera de llenar lo mejor posible el bu= formado por las otras piedr.ls. Los vacios s.e 
rellen.tr.in completamente con piedra chica y mortero". 

(Normas oc Mampostcria, cap 6). 
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TORSION 

7.1 INTRODUCCION 

En las construcciones monollticas de' concreto, la torsión ocurre 
principalmente cuando la carga actúa a cierta distancia del eje 
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un 
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo 
lado, una marquesina, o una cubierta para parada de autobuses que 
se proyecta de una viga monolltica apoyada en columnas, vigas 
periféricas que circundan la abertura en un piso,, o una escalera 
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a 
momentos de torsión. Ocasionalmente, estos momentos provocan 
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse 
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad 
admisibles, a menos que se dote de un refuerzo especial para 
torsión. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantla del agrietamiento en 
la falla de una viga sujeta a torsión. Muestran el plano curvilineo 
de torsión provocado por los momentos torsionantes impuestos. En 
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan 
severa la magnitud del daño debida a la torsión como se aprecia en 
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribución de esfuerzos en 
la estructura. Sin embargo, deberá siempre evitarse la pérdida de 
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un diseño 
apropiado del refuerzo necesario para torsión. 

La introducción al tema de la distribución de los esfuerzos de 
torsión debe iniciarse con el comportamiento elástico básico de las 
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares. 
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsión son 
componentes de rectángulos. Estas son normalmente, secciones con 
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones 
circulares rara vez se consideran en la construcción normal de 
concreto, un comentario breve respecto de estas secciones 
circulares constituye una buena introducción al comportamiento 
torsional de otros tipos de secciones. 

En las secciones circulares, al nivel elástico, el esfuerzo 
cortante es igual a la deformación unitaria de cortante 
multiplicada por el módulo de cortante. Igual ~ue en el caso de la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su dis~an~ia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y PS máximo en las 
fibras extremas. Si r es el radio del element , , J = ·• r 4 ¡ 2, su 
momento polar de inercia, y v-d:e el esfuerzo cortante elástico 
debido a un momento de torsión elastico Te, 

(a) 
J 
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Cuando tiene lugar la deformación en la barra circular, se 
supone que el eje del cilindro circular permanece recto. 
Todos los radios de una sección transversal también permanecen 
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo ángulo respecto al 
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el esfuerzo en el anillo plástico exterior se conserva 
constante, en tanto que el esfuerzo en el núcleo interior permanece 
elástico, como se muestra en la Fig. 7 .l. Cuando toda la sección 
transversal se plastifica, b = O y el esfuerzo cortante 

(b) 

donde vt~ es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de 
torsión 1 , donde el indice f denota falla. 

En l~s secciones rectangulares, el problema de la torsión es 
considerablemente más complicado. Las secciones planas originales 
experimentan un alabeo debido al momento torsionante aplicado. Este 
momento produce _esfuerzos cortantes axiales así como 
circunferenciales, con· -valor cero en las esquinas de la sección y 
el centroide del rectángulo, y valores máximos en la periferia al 
centro de los lados, corno se aprecia en la Fig. 7.2. El esfuerzo 
cortante torsional máximo ocurrirá en los puntos medios A y B de la 
mayor dimensión de la sección transversal. Estas complicaciones, 
además del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son 
ni homogéneas ni isótropas, hacen difícil desarrollar formulaciones 
matemáticas exactas basadas en modelos físicos tales como las 
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares. 

Por más de 60 años, el análisis torsional de los elementos de 
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clásica de la 
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemáticas 
asociadas a las verificaciones de la analogía con la membrana (St. 
Venant), o (2) la teoria de la plasticidad representada por la 
analogía con el montón de arena (Nadai) . Ambas teor ias fueron 
esencialmente aplicadas al estado de torsión pura. Pero se 
descubrió experimentalmente que la teoria plástica no es 
enteramente s2~isfactoria para la predicción precisa del estado de 
esfuerzos del concreto en torsión pura. Se encontró que el 
comportamiento 1el concreto se representa mejor mediante el enfoque 
plástico. con~ecuentemente, casi todos los desarrollos de la 
torsión aplicados al concreto 'f -el concreto . reforzado han tenido 
lugar en esta última dirección. 

437 



- .. 

7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE 

7.2.1 Torsión en los Materiales Elásticos 

En 1853 St. Venant presentó su solución al problema torsional 
elástico con alabeo debido a la torsión pura que se desarrolla en 
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostró el 
significado físico de las formulaciones matemáticas mediante su 
modelo de la analogía con la membrana. El modelo establece 
relaciones particulares entre la superficie deformada de la 
membrana cargada y la distribución de los esfuerzos torsionantes en 
una barra sujeta a momentos de torsión. La F ig. 7. 3 muestra el 
comportamiento de la analogía con la membrana para formas 
rectangulares y en L. 

Para pequeñas deformaciones, puede demostrarse que la ecuación 
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la 
misma forma que la ecuac~on que determina la distribución de 
esfuerzos en la sección transversal de la barra sujeta a esfuerzos 
de torsión. En forma similar, se puede demostrar que (1) la 
tangente a la línea de contorno en un punto cualquiera de la 
membrana deformada proporciona la dirección del esfuerzo cortante 
en la correspondiente sección transversal de la membrana real 
sujeta a torsión; (2) la pendiente máxima de la membrana :en 
cualquier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante 
en el punto correspondiente en el elemento real; ( 3) el momento de 
torsión al que está sujeto el miembro real es proporcional al doble 
del volumen bajo la membrana deformada. 

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las 
lineas de contorno. Mientras más próximas entre si se encuentren 
las líneas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusión antes 
expresada que el esfuerzo máximo de torsión ocurre al centro del 
lado mayor del rectángulo. De la analogía con la membrana, el 
esfuerzo máximo tiene que ser proporcional a la pendiente más 
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B. 

Si ó = desplazamiento máximo de la membrana a partir de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
m•·=ánica de la teoría de St. Venant, 

donde G 

vt(max) 

' es el modulo de 
es proporcional 

( 7. la) 

. ' cortante_y 8 es el ~ngulo de torsion. Pero 
a la pendiente de la tangente; por tanto: 

( 7 . lb) 

~ .~ 

" ' ,. 
•j, 

J. 
,·, 

:.~: 

' 
~·; 

e 
j:~ 
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donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

Te q: 2(2/3 ó bh) =k2 óbh 
o 

( 7. le) 

De las Ecs. 7.lb y 7.lc, 

vt(rnax)= ........ ----- ( 7. ld) 

El denominador kb 3h en la Ec. 7.ld representa el momento polar de 
inercia J de la secciÓ.n. La cornparació.n de la Ec. 7.ld con la Ec. 
(a) para la sección circular muestra la similitud de las dos 
expresiones, excepto que el factor k de la ecuaciÓn para la secciAn 
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al 
alabeo. La ecuaci6.n 7 .ld puede simplificarse m s aún para quedar: 

vt(max) = ( 7. 2) 

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los 
planos dentro de la sección, tal como un rectángulo concéntrico.de 
dimensiones x y y, donde x es el lado más corto, de tal manera que: 

Te 
vt(max) = 

kx2y 
( 7. 3) 

Al usar el en~oque de la analogia con la membrana, es importante 
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a 
otro a lo largo del mismo eje como ABen la Fig. 7.3, a causad~ la 
pendiente cambiante de la membrana análoga, tornando largos los 
cálculos para el esfuerzo cortante torsional. 

7.2.2 Torsión en los Materiales Plásticos 

Como se ha indicado antes, la an.alogia plástica del l!lOntón de .arena 
proporciona una mejor representación del comportamiento de los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsión 
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del 
volumen bajo el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo es 
proporcional a la pendiente del montón de arena. La figura 7.4 es 
una ilustración bi y tridimensional del montón de arena. El momento 
torsionante T0 en la Fig. 7.4d es proporcional al doble del volumen 
del montón rectangular que se muestra en las partes ( b) y (e). 
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montón 
de arena corno una medida del esfuerzo cortante torsional es 
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constante en el enfoque de la analogía con el mont~~ de aren~. ~~ 
tanto que es continuamente variable en el de la analogía con la 
membrana. Esta característica del montón de arena simplifica las 
soluciones considerablemente. 

7.2.3. La Analogía del Montón de Arena Aplicada a las Vigas 
en L 

La mayoría de los elementos de concreto sujetos a torsión son 
secciones con patines, m¿s comúnmente las vigas en L que comprenden 
las vigas externas de un piso estructural. Se elige la viga en L de 
la Fig. 7. 5 para aplicar el enfoque del montón de arena plástico 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzú:; 
cortantes a los que está sujeta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

·,¡ 1 = La pirámide que represe~ta una forma cuadrada de 
la sección transversal = y 1b w/3 

= La porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y 1bw(h- bw)/2 

v3 = El pabellón que representa el patín 0e la viga, 
transfiriendo la parte PDI a NQM = y 2hf(b-bw)/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los 
montones arena; por consiguiente: 

2 [ :~~~~ + :~~~~~=~~~ + .:~~~~~=~~~] 
3 2 2 

(-:' . 4) 

También, el esfuerzo cortante torsional es . proporcional a la 
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: 

vtbw 
yl = (7.5a) 

2 

= -

y2 = 
vthf 

(7.5b) 
2 

Substituyendo y 1 y y 2 de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se 
obtiene: 

vt(max) = ---------------=E----------------
(b2w/6) (Jh - bw) +(h 2 f/2) (b - bw) 

( 7. 6) 
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Si tanto ~1 numerador corno el denominador de la Ec. 7.6 se dividen 
por (b~) y se arreglan los términos, se obtiene: 

_____________ :E~~~~~~---------------vt(max) = (7.7a) 
[1/6(3 -bwfh)] + \(hf/bw)2(b/h -bwfh.J 

se supone que Ct es el denominador en la 
= Ct(b~) 2 , la Ec. 7.7a se convierte en 

= ::E~-
JE 

vt(max) 

Ec. 7.7a y 

( 7. 7b) 

donde JE es el momento polar de inercia eqUivalente y una función 
de la forma de la sección transversal de la viga. Nótese que la Ec. 
7. 7b es similar en forma a la Ec. 7 .ld de la analogia con la 
membrana, .excepto por los valores diferentes de los denominadores J 
y JE. La ecuación puede de esa forma aplicarse a secciones 
rectangulares haciendo que hf = O .. 

También debe reconocerse que el concreto no es un material 
perfectamente plástico; por consiguiente, la resistencia real a la 
torsión de la sección de concreto simple tiene un valor que yace 
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montón 
de arena. 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designando T
0 

= 
Te como la resistencia nominal a la torsión del concreto simple y 
vt(max) = vtc' empleando la terminologia del ACI, de tal manera que 

Te = kzb2hvtc 

Te = kzx-'Yvtc 

(7.8a) 

( 7. Sb) 

donde x es la menor dimensión de la sección rectangular. 
El extenso trabajo de Hsu y confirmado por otros, · ha 

establecido que k 2 se puede tomar igual a 1/3. Este valor se 
originó en la investigación de la teoria de la flexión oblicua del 
concret.o simple. También se estableció que 1. 59 fT' e se puede 
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsión pura 
de un miembro sin refuerzo a la torsión. Utilizando un factor de 
reducción de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vtc 
= 0.6t...Jf'c• e introduciendo k 2 -= 1/3 en la Ec·. 7.8, -resulta 

Te= 0.21V~ x2y (7.9) 

donde x es el lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción de 2.5 tiene por objeto compensar algún efecto 
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente. 

Si la sección transversal es en T o en L, el área se puede 
descomponer en rectángulos, como en la Fig.7.6, tal que 

( 7. 9b) 
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7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO 

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsión sin estar 
acompañada por la flexión y el cortante. Los párrafos precedentes 
deberán proporcionar un antecedente suficiente de la con::r ibuci6r. 
del concreto simple en la sección, en lo que concier::e a que 
resistan parte de los esfuerzos combinados que resul ta::1 de las 
fuerzas; de torsión, axiales, de cortante, o de flexión. La 
capacidad del concreto simple para resistir la torsión cuando está 
combinada con otras cargas podría, en muchos casos, ser menor a 
cuando resiste sólo, los mismos momentos factorizados de torsió~ 
externa. 

La 
resistir 
elemento 
sección. 

inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve 
en el conjunto de fuerzas y momentos que actúan en la 
Si 

Tn = la resistencia torsional nominal total requerida 
de la sección incluyendo el refuerzo 

= la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T = la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces 

o 
(7.10a) 

(7.10:::,) 

Con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda eval~arse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ·las 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en e: 
estado límite de falla. Básicamente, en la actualidad hay d("5 
caminos aceptables: 

1. La teoría de la flexión oblicua, que se basa en el enfoque e·-~ 
la deformación plana para las secciones planas sujetas a flex_ión y 
torsión. 

2. La teoría de la analogía con la armadura y su extensión come 
teoría del campo de la compresión. Se aplica a los estribos para 
torsión, una analogía con la armadura modificada comparable a la 
utilizada en el diseño de los estribos para cortante. 
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7.3.1 La Teoria de la Flexión Oblicua 

Esta teoría considera en detalle el desempeño de de!ormaciór. 
interno de la serie de superficies transversalmente alabe~das a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, ~a tenidc 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, ~attoclc, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam~o. T.T.C. 
Hsu hizo una contribución experimental importante para e: 
desarrollo de la teoría de la flexión oblicua tal como se encuentra 
en la actualidad. 
En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrollo de la 
teoría de la torsión aplicada a las estructuras de concreto y de 
cómo la teoría de la flexión oblicua formó las bases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamente ACI. La 
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de 
texto, tan sólo el siguiente breve comentario. 

La superficie de falla de la sección transversal nor=al de una 
viga sujeta al momento flexionante M,,, permanece plana C.espués de 
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7. 7a. Si el ::::>mento de 
torsión Tu se aplica también, excediendo la capacidad de la 
secc~on, se desarrollan grietas en los tres lados de ::.3. secció:-. 
transversal de la viga y esfuerzos de compresión en porciones de: 
cuarto lado a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsiona: 
al estado limite en la falla, resulta una superficie c::.licua de 
falla, debida a la combinación de los momentos; el torsio::ante Tu ::· 
el flexionante .Mu. El eje neutro de la superficie oblicua y el área 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de compres1on, n:: 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo 8 varia=le con e: 
plano original de la sección transversal. 

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina::.es ni los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a 13. rigidez 
torsionante de la secc~on. En la etapa de carga pos::.erior a::.. 
agrietamiento se reduce la rigidez de la sección, pero se 
incrementa considerablemente su resistencia a la torsión,· 
dependiendo de la cantidad y la distribución, tanto de las vari~las 
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse que 
sólo puede lograrse una poca resistencia torsional adic~onal a la 
capacidad del concreto simple en la viga, a menos que se emplee::1. 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoría de la flexión oLlicua idealiza la zona de ::ompresió::1. 
considerándola de un peralte uniforme. Supone que las grietas e::1. 
las restantes tres caras de la ~ecc~ón transversal están separadas 
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportando 
las fuerzas de tensión en las grietas y las varillas longitudinales 
resistiendo el cortante a través de acción de espiga con e: 
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actúan e::1. el plano 
flexionado oblicuamente. El polígono de la Fig. 7.3b da la 
resistencia al cortante Fe del concreto, la fuerza ':' 1 de las 
varillas de acero long~tudinales activas en la zona de compresión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión C0 . 

El momento torsionante T
0 

de la fuerza cortante res~stente r_ 
generada por el área sombreada del bloque de compresión en la Fig7 
7.Ba, es por lo tanto: 
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X su brazo respecto a las 
ces 45• 

o 

fuerzas Fv 
Fig. 7.8a 

en la 

(7.lla) 

en que x es el lado más corto de la viga. Pruebas extensas (Refs. 
7.9 y 7.12) para evaluar Fe en términos del esfuerzo interno en el 
concreto, k 1 f' , y las constantes torsionales geométricas de la 
sección, k 2 x 2y, 1levaron a la expresión 

T = e 
2.4 

(7.llb) 

Las fuerzas de espiga Fx y F se suponen proporcionales a las 
áreas de la sección transversal dé estas varillas. Si se establece 
una relación entre la proporción de la resistencia dada por las 
fuerzas de espiga F~ y Fy y la resistencia torsional de las fuerzas 
Fe de los anillos, los mementos torsionantes serán las sumas 

::: Fv(\x1 ), ::: Fx(\y0 ), ~Fy(\x0 ), 1: T1 (\x0 ) 

Las dimensiones x 1 y y 1 son, respectivamente, la menor y la mayor 
dimensión centro a centro de los estribos rectangulares cerrados; y 
las dimensiones x

0 
y y

0 
son las correspondientes dimensiones centro 

a centro de las varillas longitudinales en las esquinas de los 
estribos. La expresión resultan te para la resistencia torsional, 
Ts, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la 
sección rectangular, es 

::~Y __ l~~:z T
8 

= á 1 (7.12) 
S 

dond7 o:: 1 = O. 6 6 + O • 3 3 y 1 1 x,_ ,- de tal 
tors~onante nominal de res~stenc~a. es Tn = 

2. 4 Y 1 x __ 1 Y __ 1 ~--f_Y __ 
x2y~ + (0.66 + 0.33--) 

x 1 s 

el 

(7.13) 

momento 

7.3.2 La Teoría de la Analogía con la Armadura en el Espacio 

Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y más :.arde 
expandida por Larnpert y Collins, con trabajo adicional de Hsu, 
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Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento posterior fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria de: 
campo de compresión. La analogia con la armadura en el espacio es 
una extensión del modelo usado en el diseño de los est::ibos que 
resisten cortante, en la que las grietas de tensión diagonal, una 
vez que empiezan a desa::rollarse, son resistidas por los es~ribos. 
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida 
al momento de torsión, se utiliza como miembros a tensión diagonal, 
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas 
idealizadas de concreto a 45" entre las grietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la Fig. 7.9. 

En esta teoría se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un cajón de paredes delgadas con u~ 
flujo de cortante constante en la sección transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante ültimo, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a ::elucir a 
partir de los ensayes que han mostrado que la resister.cia a la 
torsión de las secciones sólidas está compuesta de la resistencia 
de la jaula de estribos cerrados, que consisten de barras 
longitudinales y estribos cerrados, y los idealizados puntales a 
compresión inclinados de concreto en el plano de las paredes de la 
jaula. Los puntales a compresión son las fajas inclinadas de 
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9. 

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la ar;;¡adura e:-. ¡l 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como l/6 D

0
, donde D

0 
es el diámetro del círculo inscrito er. 

el rectángulo que conecta las varillas longitudinales de las 
esquinas, o sea, D0 = x0 en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia 
del nücleo no afecta la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ahí la aceptación del enfoque de la analogía con la armadura 
espacial basada en secciones huecas. 

Si el flujo de cortante en las paredes de la secc~on en caJcr. 
es 7t, donde r es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensiór. 
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuación de: 
equilibrio de fuerzas sería 

4F = 2 ----- + 2 
TtYo 

(7.14) 
tan IZl tan 0 

~ -

y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian 

(7.15) 

Si At, es .el área de la sección transversal del estribo, y fy es la 
resistencia de fluencia del estribo con separación a una distancia 
s, entonces 

(7 .16a) 
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También, si A¡ es el área total de 
longitudinales en las esquinas, 

las cuatro varillas 

(7.16b) 

Resolviendo las Ecs. (7 .14), (7 .15), y (7 .16a), se llega a 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales (esto es: 0 = 45°) 
resistencia Tn en la falla, seria 

T = n 

(7.17) 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

( 7 • 18) 

Nótese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollada para la 
teoria de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada por 
la teoria de la analogia con la armadura espacial. 

7.4 DESEMPEÑO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y FLEXION 

7.4.1 Torsión y Cortante Combinados 

Hasta ahora, esta d~scusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompañantes, momentos y esfuerzos en el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural 
unidimensional está sujeto a momentos torsionantes. Cuando la 
torsión externa está acompañada por cortante externo, la mj,sma 
sección está sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto 
combinado de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra. 
La resistencia de una viga a la torsión y ce. t;..,-.te combinados es 
menor que su resistencia a alg~no de estos dos parámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria ••na relación de 
interacción en una manera similar a la desa·rollada para la 
combinación de la flexión y ,la_ carga axial, di§_cutida en el 
Ca pi tul o 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresión no 
dimensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

l. Miembro sin acero en el alma: 

2 

+ 1.0 (7. 19a) 

12 

,. 

.. 
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Te y Ve son la torsión y el cortante nominal exterr.~s cuandc 
actúan simultáneamente. Tco y V co son los valores ::1ominales 
para la tors1on y el cortante cuando cada u;:¡o actúa 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

~ l. o (7.19b) 

Tn y Vn representan las resistencias nominales de torsión y 
cortante para resistir Tu y Vu cuando actúan simult~~eamente. 
Tno = Te + Ts representa la resistencia torsional nc~inal de: 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa so1a en la 
sección; Vno = Ve + Vs representa la resistencia nominal a! 
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actúa er. 
la secc1on. La ecuac1on 7.19a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de Te de la Ec. 7.1lj y Ve de 
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

(;:;;¡;=~-):-~·;)' • (;:;~;-~:;)' ~ LO 
(7.20) 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión y cortante 
combinados, tiene que establecerse un límite superior para TnC 
y V 0 para asegurar que el refuerzo del alma fl1..:ya en e_ 
esta~o limite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

( K-;='i:~·;-)' {;/;-~:;-)' ¿ LO 
(7. 21) 

Al comparar las Ecs. 7..20 y 7.21 puede verse que T = 5Tc. E: 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al reque~ir que 

(7.22) 

pues de otra manera, la sección deberá incrementarse. 
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7.4.2 Torsión y Flexión Combinadas 

cuando la flexión actúa simultáneamente con la torsión, la 
capacidad a la flexión de la sección se reduce drásticamente. Como 
resultado, el agrietamiento debido al esfuerzo cortante torsional 
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.llc muestra el 
vector resultante Ru para los momentos de flexión y torsión 
combinados que provocan el alabeo de la sección, como se muestra en 
la Fig. 7.7b. 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión cuando ambas 
Tiene que suponerse que la sección está 
compresión y de tensión. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables 
las siguientes expresiones de interacción: 

1. Cuando fluye el acero de tensión en la zona de tensión, 

(

::;_)

2 

= r ~ - -~:;_\ (7. 23a) 

Tno \ Mno) 
2. cuando ocurre la fluencia de tensión en la zona de flexión de 

compresión, 

donde Tn = 
Tno = 

Mn = 

Mno 

r = 

= 1 + r (7.23b) 

momento nominal torsional resistente eqivalente a Tu/0 
resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando 
actúa sola la torsión pura 
momento nominal resistente a flexión Mu/0 
resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

~:::L 
A'sfy 

7.4.3 Flexión, cortante y Torsión-Combinadas 

Una combinación de estos tres parámetros resulta en una superficie 
tridimensional de interacción. El alcance del libro limita la 
posibilidad de una discusión profunda. La expres~on aplicable 
resulta de la superposición del efecto de la torsión y el cortante 
combinados con el efecto de la flexión y la torsión combinadas a 
partir de los dos casos de inter=.=ción de las Secciones 7. 4. 1 y 
7.4.2. El ACI requiere (l) el cá_culo del acero transversal en el 
alma, para cortante; adicionándolo al acero transversal en el alma 
calculado para torsión; y (2) el cálculo de acero longitudinal para 
torsión, adicionándolo al acero de tensión para flexión, pero 

448 



distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccié~ 
transversal. 

7.5 DISEÑO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COKBINACION 
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE 

7.5.1 Desempeño Torsional de las Estructuras 

El momento de torsión que actúa en un cierto componente estructura: 
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizando los 
procedimientos normales del análisis estructural. El diseño de un 
componente en particular necesita basarse en el estado limite de 
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema 
estructural después del agrietamiento torsional se debe identificar 
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribucié~ 
de los esfuerzos de torsión a otros miembros después de: 
agrietamiento, y (2) la redistribución de los esfuerzos y momentcs 
torsionantes después del agrietamiento para que tenga efecto la 
compatibilidad de deformación entre los miembros que se 
intersectan. 

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas se pueden evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseñe 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos torsionantes. Ce~ 
frecuencia a este estado se le llama torsión de equilibrio. Una 
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, como en la 
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello. 

La viga de orilla tiene que diseñarse para que resista la 
totalidad del momento externo factorizado de torsión de:Jido a la 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura exper i=entará u
colapso. La falla sería ocasionada por la viga al no satisfacer las 
condiciones de equilibrio de las fuerzas y los momentos que 
resultan de la gran torsión exterior. 

En los sistemas estáticamente indeterminados, las su~osiciÓnes 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las defonnaciones 
en las uniones, y la redistribución de los t.sf:¡erzos pueden afectar 
los esfuerzos resultantes, llevando a una reducción de les 
esfuerzos resultan tes de cortante torsiona '-. Se permite una 
reducción en el valor del momento factorizado que se utiliza en e: 
diseño del miembro, si parte de~~ste momento se puede redistribuir 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI pennite u..-¡ 

momento tors ional factor izado máximo en la sección cr 1 ti ca d a 
partir del paño de los apoyos: 

(7. 2 4) 
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsión ex'::erna 
total en este caso, no conduce de hecho, a la falla de la 
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento 
excesivo si 0 ( ffi e ¡ x 2 y /3) es de un valor consicterablemente :nenor 
al momento real factorizado de torsión. En la Fig. 7.14 puede verse 
un ejemplo de la torsión de compatibilidad. 

Las vigas B2 aplican momentos de torsión Tu en las secciones 1 
y 2 de la viga de orilla ABen la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las 
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B2 dete~inan 
las magnitudes de la rotación en las juntas de intersección 1 y 2. 
A causa de la continuidad y la acción en dos direcciones, los 
momentos extremos de las vigas B2 en sus intersecciones con la viga 
de orilla AB, no se trasmitirán totalmente como momentos de torsión 
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirán en forma impoctante ya 
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia 
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y 
2 a 3 y 4, asi corno al centro de los claros de las vigas B2 • Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sección 
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de 
la Ec. 7.24. · 

Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas 
B2 es menor que el dado por la Ec. 7. 24, la viga se tiene ·que 
d~señar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de 
torsión se desprecian, si 

(7.25) 

cuando el momento torsionante 
~), el Reglamento ACI requiere que 
diseñe en secciones para 

factorizado Tu excede 0(0.13 
el alma de concreto simple se 

o· :.ff7c b...,d 
~ -------------------

Jl + [~.5Ct(TufVuJ 2 
(7 .26a) 

y 

0.2~/f' e Z x2y 
T = ------------------

e /1 + (0.4VufCtTul 2 
(7.26b) 

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 7.20 
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la 
fuerza cortante permanece constante a través de la historia de 
carga. Cuando se torna en cuenta la contribución del refuerzo para 
torsión, el ACI limita la fuerza de torsión Ts resistida por el 
acero a un valor que no exceda 4Tc, corno se ve en la Ec. 7.22. 

.. 
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsión 

Como se indica en la Sección 7.3.1, sólo se puede legrar una 
importante resistencia adicional a la torsión debida al refuerzc 
para torsión, si se emplean tanto estribos como varillas 
longitudinales. En forma ideal, deberán colocarse volúmenes iguales 
de acero tanto de estribos cerrados como de varillas 
longitudinales, de tal manera que ambos participen por i~Jal para 
resistir los momentos de torsión. Este principio es la base d• las 
expresiones de ACI para diseñar el acero torsional en el alma. Si s 
es la separación de los estribos, A1 es el área total del acero de 
las varillas longitudinales de la sección transversal, y At es la 
sección transversal de una rama del estribo, donde las di~ensiones 
del estribo son x 1 en la dirección corta ·y y 1 er: la direcció:-. 
larga, entonces: 

(7.27a) 

de tal manera que 

(7.27b) 

Por tanto, el acero torsional total en el alma, i:1cluyendc 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

A ; 2At + total (7.28a) 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
At ; --------

O(lxlylf1 
(7. 28b) 

donde ~ 1 ; 0.66 + O.J3y 1¡x1 ~ 1.5 y Ts es el momento torsionante 
resistente del acero torsionante del alma. Si Te es la resistencia 
torsional nominal del concreto slmple en el alma, 

= -
(7.29) 

De la Ec. 7. 27b, y empleando la expresión de ACI para ~ para la 
torsión y el cortante combinados, donde 

fy Tu + Vuf3Ct 

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como 

'•,· 
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.-- 1 . -

(7.30) 

donde ct = b d/ L x2y. El término 2~ en la Ec. 7. 3 o no puede ser 
menor que 3. ~bws/f , puesto que este valor es el minimo 2At para 
que los estribos t~sionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 
presenta una discusión completa y una derivación detallada de la 
E e. 7. 3 O. 

Puede compensarse una reducción en los estribos mediante un 
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del 
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separación s de 
los estribos es pequeña, de tal manera que 2At sea 
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5bwsffy, no es poco 
común que A1 de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, de ~al manera que 
se invoque A1 mínimo de la Ec. 7.27a para volúmenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: 

(7 .31) 
S 

El área total Avt de los estribos cerrados para la torsión y 
cortante combinados se convierte en 

Avt= (7.32) 
S 

7.5.3 Procedimiento de diseño para la Torsión y Cortante Combinados 

Lo que sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos 
para el diseño. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ·que 
describe la secuencia de las operaciones en forma gráfica. 

1. Clasifique si la torsión aplicada es torsión de 
equilibrio o de compatibilidad. Determine la sección 
crítica y cal cure el momento torsionante factor izado Tu. 
La sección critica se toma .a .unc1 distancia d deJ.__paño del 
apoyo. Si Tu es menor que a>(O.lJ/f'cZx2y), se pueden 
despreciar los efec~os de la torsión. 

2. Calcule la resiste::::ia nominal torsional Te del alma de 
concreto simple: 

donde 
axial 

~-+ ~0.4VufCtT:) 2 

Ct = bwdfLx 2y. Los miembros sujetos a una tensión 
importante se pueden diseñar para un valor de Te 
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que se multiplica por (1 + Nu/35 Agl, en que Nu es 
negativa para tensión. 

Verifique si Tu excede 0Tc· Si no es asi, desprecie el 
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T

5 
de 

esa porción del momento torsionante que será resistida 
por el refuerzo de acero. Para torsión de equilibrio 

Para torsión de compatibilidad 

3 
- T e ó 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tu/0. Si Ts > 4Tc, incremente el tamano ~e 
la sección. 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
3 como minimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación constante de los estribos, calcule el área de 
una rama del estribo para torsión, para la separación 
unitaria: Ts 

Ac = --------
o(lxlylfy 

3. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espac~amiento en una sección transversal. Vu es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 
crítica, Ve es la resistencia nominal al cortante del 
concreto en el ama, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estribos: 

4 . 

= 
S . d 

y 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos igual a Vu/0. 
Obtenga el área total Ay~ de los estribos cerrados para 
torsión y cortante, y dis"ene los estribos de tal manera 
que 
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5. calcule el área A 1 del refuerzo longitudinal reque:: ida 
para torsión, donde 

o 

xl + Y1 
2~ ------

S 

la que sea mayor. A1 calculada empleando la segunda 
expresión no neces~ta ser mayor a 

Al=(~~~=;:-~=;:¡;~~--::~~~=)~!-~_:! 
6. Arregle el refuerzo utilizando las siguientes 

directrices: 
(a) La separación s de los estribos cerrados deberá ser 

menor a (x1 + y 1 )/4 o 30 cm 

(b) Las varillas longitudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del perimetro de los 
estribos cerrados. La distancia entre las var~llas 
deberá ser menor a 30 cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocarse en cada 
esquina. 

(e) La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kgjcm . 

(d) Los estribos que se usen para refuerzo de torsión 
deberán anclarse a través de una distancia d desde 
las fibras extremas en compresión. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran es~e 
efecto. 

{e) E~ ~~fuerzo para torsión se suministrará al menos 
Lna jistancia (d + b) más allá del punto requerido 
teóricamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esfc8rzos cortantes excesivos potenciales. 

= -
7.5.4 Ejemplo 7.l: Diseño del Refuerzo en el Alma para la 

Torsión y el cortante Combinados en una sección en T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la sección critica actúa una 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de Vu 
= 6,800 kg. Está sujeta a los siguientes momentos de torsión: 
{a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio 

Tu = 570,000 kg.cm; 
(b) de compatibilidad factorizado, Tu= 86,200 kg.cm; 
y (e) de compatibilidad factorizado, Tu= 345,000 kg.cm. 
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Dados: 
Refuerzo para f~exión As = 23.4 cm2 

f'c = 280 kg/cm , concreto de peso normal 
fy = 4,200 kg¡cm2 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado el momento torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm. 
La totalidad del momento de torsión debe tornarse en cuenta 
para el diseño. De la Fig. 7.16: 

Ix2 y = 352 x 65 + 2(10 2 x 30) = 79,500 cm3 

0 (O . 13W L. x2 y) = 
= 0.85 X 8.13 X 280 X 79,500 = 146,997 kg-cm <Tu 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos ceérados para torsión.(Paso 2) 

Tu 570,000 
Tn = - ------ = 670,588 kg-cm -

0 0.85 

o .210c l x2y 
Te = ------------------

1 + 2 (0.4VufCtTu) 

Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 = 55 cm 

bwd 35 X 55 
ct = ----- = ---------- = 

Z:x2y 79,500 
0.024 

0.21)280 (79,500) 
r-~-~-~-~-~-==-=-=-=-=-~-~-~-~-~-~-~-==-~~~- 274r089 kg-crn 

1 + (--~~:~~:~~~~--)~ 
0.024(570,000) 

Suponga también que tanto Te como V son constantes para todos los 
propósitos prácticos al· centro del c~aro dela viga. 

Ts = Tn - Te= 670,588 - 274,089 kg-cm 

Supóngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del 
#4. 
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x 1 = 35 - 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm 
y 1 = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 cm 

o(1 = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5 

Emplée 0:: 1 = l. 2 8 

= 396,499 
= 0.048 cm2¡cm/1 rama = -----------------------

S 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) 

0.5/280(35) 55 
Ve 

= 3,141 kg 
6,800 
----- - 3,141 = 4,859 kg 

0.85 

4,859 
= 0.021 cm2 jcmjdos ramas = = 

S S 4,200(55) 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

= + -- = 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm2¡cmj 2 ramas 
S S S 

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas = 1.42 cm2 . 

área de la seción transversal del e st-.· ibo l. 42 
S=-------------------------------------··----=-----= 

Avt_/s requerida o. 117 

= 12.1 cm = -
28.73 + 53.72 

separación máxima permisible, = ------------- = 
4 4 

= 20.6 cm> 12.1 cm 

Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a c. 
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3.5(35)12 3.5bws 
Area mínima de estribos requerida= Ay + 2~ = = --------- = 

fy 

= 0.35 cm2 < 1.42 c~2 

Area proporcionada= 1.42 > 0.35 cm 2 

Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

X¡ + Y¡ 
A1 = 2~ ------- = 2(0.048) (28.73 + 53.720) = 7.92 cm2 

S 

También: 

Al = ( ~~:= ----=~-----fy Tu + Vu/3Ct 

(O substituyendo 3.5bwsffy por 2At, aquella que controle) 

3.5bws 
= 0.35 cm2 < 2At = 2(0.048)12 = 1.15 cm2 

fy 

Use 2At = 1.15 cm2 . Por consiguiente: 

570,000 28.73 + 53.72 

.;,200 

1.1~ ------------- = 
6,800 11. 

570,000 + 
3(0.024) 

= 8.12 cm2 > 7.92 cm2 

Por lo t~n,J, colóquese A1 = 8.12 cm2 

Distribució:. de las varillas longitudinales de torsión 

El área del refuerzo longitudinal a distribuir. es a .12· cm2 . 
Supóngase que ~ A¡ se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto 
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas par~ flexión. 
El área requerida en cada esquina es = 8.12/4 = 2.03 cm . El trea 
requerida en cada costado vertical es también ~ A1 = 2. 03 = , a 
una separación no mayor de 30 cm. e a c. Colóquense 2 varillas del 
No. 4 en cada zona. 

A¡ . 
Al centro del clareZAs=--+ As= 2.03 + 23.4 = 25.43 cml. 

4 . 

Colóquense 5 vars. del #8 en la zona de tensión; As= 25.35 cm2 
La figura muestra la geometría de la sección transversal. 
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solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso 1) 

Dado Tu = 86,200 kg-cm. si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

0(0.13if7cix2y) = 0.85(0.13))280(79,500) = 146,997 kg-cm 
> Tu= 86,200 kg-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Solución 
(e) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso 1) 

Dado que Tu= 345,000 kg-cm es mayor que 0(0.13if7cLx2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de 
compatibilidad, la __ secc1on se puede diseñar para un momento 
torsionante de 0(..ff'cl.x2y/3) si la torsión exterior excede este 
valor. 

0(~cLx2 y/3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm 

Por consiguiente, la sección se diseñará para Tu= 345,000 kg-cm 

Diseño de los estribos cerrados para torsión (Paso 2) 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

0.21(.i28o)79,500 
= - -=:.::.::.=:.::.::.--::..:-:.:-:.::-===;¡ = 265,407 kg-cm 

0.4 (6,800) 
[-------------] 
0.024 (345,000) 

Ts = Tn - Te = 3~5,000/0.85 - 265,407 = 140,475 
= -

A.. 
~ 

Ts 140,475 
= -------- = ----------------------- = 0.017 

S fy""-1 xly 1 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

kg-cm 

cm 2/cmj 

0.5)280 35(55) 

1 ·rama 

------ ----------------------- = 
+[ 2.5(0.024) (345,000/6,800) ]2 

= 5,026 kg 
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- ' -- e-

vs = vn - ve = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg 

2,974 
= 0.013 cm 2¡cm/2 ramas 

4,200(55) 

Estribos cerrrados combinados pata torsión y cortante (Pas~ 4) 

+ -- = 2(0.017) + 0.013 r=.:::1as 
S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42 c=2 (9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 
S = = 1.42/ 0.047 = 

área requerida Avtfs 

separación máxima permisible smax = (x1 + y 1 )/4 = 20 cm< JO cm 

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ 2) cm c. a 
c. 

área mínima de estribos requerida= 3.5(35)20/4,200 = C.58 cm2 

área suministrada = 1.42 > 0.58 cm 2 

Diseño del retuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

= 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 c~2 

S 

J.5bws 3.5(35)20 
------ ; ---------

fy 4,200 

Por consiguiente: 

28(35)20 
Al = (--------

4,200 

= 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 

J45r.OGD 28.7-3 + 53.72. 
----------------- - 0.68) ------------- = 

6,800 20 
345,000 + --------

= 7.10 cm2 > 2.8 cm2 
3(0.024) 

Por consiguiente A1 que se debe surnnistrar es igual a 7.10 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales. Considérese el mismr 
criterio que se siguió en (a). 
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(a) .GRIE'TA DE CORTANTE EN EL ALHA 

1 ... 
GRIETA DE ~ 
FLEXION y Á CORTANTE ' 

"'GRIETA INCIPIENTE 
GRIETA SECUNDARIA 

Cb) GRIETA DE FLEXCON y CORTANTE 
P'IG. 3 .1 

APLASTAMIENTO 

.J.. • ..!.. 
L 
T 

===~--r--·- _'!..___ __ -- --;;--· ----~-
FLUENCIA 1 

(b) FALLA POR FLEXJON 

J 

(b) FALLA OE TENSIOH DIAGONAL 
P'ig. 3.2 

I¿clinadas1Fallas de Vig&s Esbeltas 

-------_....~//' ( 

PERDIDA DE ADHERENCIA 
DEBIDA- i. LA GRIETA 

(a) SHEAI! • TEN!.IQN fAilUII:E 

1 

c:zr-_L--~-~ _-J 
1 

(b) SHEAI! - (QMPR!:SSJQ:'>J FAILURE 

Fig. 3.3 

Fallas Tipicas de Cortanten 
en las Vigas Cortas 

i -7 .. ~-... 
1 

T 1 PO DE FALLA 

1 FALLA DE ANCLAJE 

Í 2 fALLA DE APLASTAHIENTO 
3 FALLA DE FLEXION 

P'ig. 3.4 

4 & S FALLA DE COSTILLA DE ARCO 
1 

•'• • o fO 1 

Modelos de Falla de Vigas 
de Gran Peralte 

..... /1 



(a) Viga Agrietada en Torsión 

Esfuerz~s de compresión Diagonal 
que actuan a ..., Bngulo 9 . 

(b) Equilibrio longitl.dinal " 
Componentes longtudinales oe c~es1on d1agonal "" 

(e) 

q/tan e por unidad de longitud . . 

del flujo dt~cortante 

(d) Equilibrio 

Flujo de cortante, 
q por unidad de longitud 
alrededor ael perfmetro po 

de esquina 

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsión que muestra las fuer•as 
que actúan en el elemento. 

= -

;::>.:., 1 • • . ·. 
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GIHETA DEBIDA • LA -· 
CCMPRESION EXCEHTJUCAI :-

[ 
,. j ..... .,.:¿ APLAST .... IENTO 

..... /~ 1 

i L TRAYECTORIA DE LA COHPRESION 

lo) ARCH- RIB FAILURE 

JNCLIHADAS 

i '-APLASTAMIENTO 
1 

1 

i 
lb) WEB- CRUSHING FAILURE 

FIG. 3.5 ~alla Tipica de Cortante en la& vigas I 

....... . ¡, . o .. ,. ¡-.. -··-.· -..--~---
~ > ··-... ,....:.._ _ ____;:...._::•~ 

i 

CCli'Jl)res i ó11 en 
el concreto 

~: / 
~~ 11 .l-:-;-:-''l' ~ 

' 1 

Fuera del 
concreto 

Comcren1on 
11"1 concrete 

·:/ .. 
¡+ 

¡ - Ten,.on oo nooc- - \ 

UNS?~'-LED SPt _LEO 

Fig. 4. Descascaramiento del recubrimiento del concreto 
debido a la torsión. 
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Sueprticie exterior efectiva 

ESFUERZOS 

Fig. 5. 

Espe~or efectivo de la.pa~ed de un miembro en torsión. 

= -
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Puntos de ancla¡e del 
Bcero longitud1n.1l 

Puntos de anclaje 

del estribo 

\ 

Placa extrema 
de distribución 

---..... 

Acero Longitudinal 
anclado en la región 
del extrem:> 

Falla en el 
anclaje 
extrem:> 

(al 

1 

.( 

"V 
1 . ' . 1' 
¡.¡:: '1 1 

Funciones del Refuerzo en 
Hodeto laealizado de la 
Armadura 

V / 
/ 

/ 

/ V / 
~/ / 

/ 1 / v / / 

,f/ I/ / / 
... 

V 

v 
t (b) Viga Aprp1adamente Detallada 

/ 

(C) Viga Def1c1entemente Detallada 

Placas transversales 
de d1stribuc1on 

l) 

/ 
/ 

:/ 
/ ~ 

/' ... 
' 

l) 
Falla de exoulsión 
de la esqu1na 

Yig. 18. Consideracione5~dC detallado para una vi~a sujeta 
a cortante y/o torsión. 

• 
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VICA 781 

1 1 , ,_/"fTrx, 1 \ '· ,, 1 , , 

13.4 ~liP'> 

Acero longitudinal 

fy. 3,260 kg/cm2 
¡ 14.0 ll.cps 

-
IO.:lllc4 

! 1 1 L 1,1 
- = f.-o __ ! - _,, _ _:_, J 

1 

• U---·z 

12:.; ... 
1 °l ...... 
1 "-¡- ,.....:.... 

~~ L3·~ 
1.33 • -1 

P'ig. 20. 

VI CA 782 
fy: 3,890 kg/cm2 

1 1 1 

VICA 783 

PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL 

Estribos *2 ty= 3,500 kg/cm2 

Concreto t•c= 270 kg/crn2 

R~cubrimi~nto lat~ral= 1cm 
Ac~ro Lon91tudinal 2~ + 2#8 
R~S1Stenc1as de fluencia, las ~stradas 
d = 27 cm 

Tres vigas con peparaciones grandes de los estr ~os. 

1 .. 
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Frg. 13.6 VariJción de rcf ffcb
1
\.Jcon la rebción C1 Tufl'u· según la ecuación 

11.5. 

' En la figura 13.7 se ilustran dh~qos tipos de distribución del refuerzo por cor-
tante, d<' acuerdo con las secciones 11'~5.1. i y 11.5.1.2. 

' 
11 5.5 Fefueno m¡'nimo por corran re 

En general, todos los elementos de ccHlCreto sujetos a fle:dón deben tener una 
cantidad mínima de refuerzo por cortantt:, excerto para Josas y zapatJs, nervaduras 
y vigas anchas de poco peralte (secnón 11 5.5.1) Para elementos no ¡•resforzados SI! 

calcula el refuerzo mlnimo por cortante rrquerido a partir de: 

bws 
= 3.5-

fy 

ecuación 11.1'-l 

La esencia de la ecuación 11.14 consist:· en que, cuando se utiliza el refue1zo mÍ· 
nimo por conante, la resistencia total aJ Lonante de una sección es Ve+ 3 S bwd. 

EJEMPlO 13.1 Di~ño por cortante: Elementos sor.1etidos sdamente 1 cortante y 

nel<l6n 

Determinar eltamafl.o y la separación de los estribos verticales en U, para una viga 
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m. 

b.., = 33 cm 

= 211 kg/cm' 

t:URTANTE 

"'u 6. 7 1 1rs/m 

d 51,," 

fy 2810kg/cm 1 

/" = d/1661 cm 

~ ~ ~ 

1 
Esliibos Mall• d~ alambre aoldado 

E~uñbosinctinados Varillu longitudinales doblaJu 

1 

~ 
·-,-

í ~ 
CombinLCJ6n Espltalu 

F1g. 13 7 Tipos y di5tribucíi'n del refuerzo por cortante. 

Cálculo y arui!i,is Rt[trencitJ tn ti Reglamtn:o 
Para e~te ejemplo, St' wpo1-·! que la carga viva est' fija, de tal modo que el cortaJile 
Je diseilo en d centro del daro e~ igual a cero. (Se ohtiene un cortr.nte lie diseno 
t~ayor que cr.TfJ si se ronsióera una carga viva parcial sobre el claro.) 

l. Determinar lu fuerzu cortante~ factori.zada~ @apoyo: V u • 6.7 x 4.57 • 30.6 
Ion. @diltancia ,; del apcyo: V u= 30 6-6.7 x O.S 1 = 27.2 ton. 11 1.2 1 

l. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto. 

<P Ve= opl' 53 Ji';bwd ecuJci·ln 11.13 

~ 0.85 x 0.53./211 X 33 X SI~ 11 013 = 11.01 



4. 67-

4. 57 - Xc fYc 

Vv 

-4. ~7- Xr_ = 4. Si' 

Xrr¡= 457(1-

r 1 

Vu 1 ¡ 1 

el.. 
1 

-------1 ·---:;jr 

.... --------l-1 , v,,. ,w, . 
---- - 1 2.. 

1 r~Vcr-
1 L -+-: -~:-----:------~ 

k d. .r, - J ><'e- d 
>¡ < z --7f-

á + Xc- d 2. r- --;¡:- -Y 

X c. 
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DISE"'O r ~ t;(J URAS DE CUNCR E rO 

3. De ten tnar ~ distat.cia X e desde d apu_JO, más allá de la cu .1 el concreto puede 
soport. r el C1 • tante total. 

Del dibujo ( 4.57- x,)/4.5 7 ~ <P V,/V u en el apoyo 
:. x, ~ 4.57 [ 1- (<!' Vc/Vu)J ~ 4.57 [ 1 - (1 1.01/30.6)] ~ 2.93 m 

4. De"terrninar la distancia X m desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionar 
refuerzo mínimo por con ante (es decir, hasta V u= '(J Vc/2). 11.5.5.1 

Xm ~ 4.57 [(30.6- 5.50)/30.6] ~ 3.75 m 

27.2 
V u = 30 6 Ion 

tf>vc 1101 

~ 
~V /l ~S 50 J e 

4.5 7 

5. Detenninar la separación requerida de los estribos en U. 

Refuerzo extendido 
_s• un punto 

donde V u = 
~ VJl 

Comentarios 
s.cdón 11.5 .6 

Suponiendo estribos en U del # 4 (Av= 2.58 cm') ap~nriice F @distanciad del 
apoyo: 

1 
s (requeridJ) ~ 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2- 1 l.OIJ = 19.4 cm 

Pu··sto que (V u - '1' V,) vul: linealmente entre x = d . .t = Xr y la separación 
ret.;uerida v.u!a inversamente con 0'14 - '{J Ve), la sepuación requerida en cuaJ. 
quier sección entre esos dos puntos se puede obtener directamente del valor s (re
querido), conespondiente a X ~d. Por ejemplo, en la sección: 

x =d +!<X e -d)/2) ~ 1.72 m del apoyo 

' ,-ó'a) = 19.4/0.~ = 38.8 cm 

CORTANTE 

ó. Verificar la -;epara- ·ón n x.lma ¡•ermisihle de los est•ibos. 

1 {nUJ ()de I•·S estiL:,os verticales < d/2 == 25.5 cm 11.5.4.1 

o tambi~n < 61 cm 

1 (máx) de los estribos en U del # 4 correspondiente 1 Jos requerimientos 
mínimos de foreas de refuerzo 

Resumen 

s {n':Ü) ~Avfy/3.5 bw_~ 2 58 (2 810)/3.5 X 33 

~ 63 cm 

s (max) ~ 25.5 cm 

Separación de los estribos utilizando estribos en U del# 4: 

ecllaclón 11.14 

11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 t 
1 ¡ @ 1) 00 9 @ j =J 

7.5 =~--s@-19_.0_0_= ____ ,m_:.:_l:..::~ . ...:.;.:..::...:::_ __ l_S_. _'_"_' - . l
l - 1 

318 cm ~ 3.78 m 

6 e~trlbos @ 19.00 cm 

l e~tnbos @ ll.OO cm 

9 estribos @lS.S cm 

EJEMPLO 13.2 Dbdl•· por cortante eoo tem16n •xW 

Detenninar la separación que se requiere para estn'bos verticales en U, r·.:-.1 una 
viga sometida a tensión axial. 

f'c ¿ 253 kg/cm' (concreto tigeoo con arena; no se especiliufcr) 

fy =28101g/cm' 

Ma ~ b.Ol t0o-rn 

M2 = 4.42 ton-m 
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J:.i 

f'llun_..9.9' Combinaciones de estribos y 
vopl.l odmisibles para confanamienlo de 
e<>lumnas, oe¡ún el Rc¡lamcnlo ACI 83. 

¡. ~ 
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• ~ 1"111! "! 
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•IJ 
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Gropes CDn .... ¡pnchos 1 eo• 
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Extlftlión dt 10 ~ Extontión dt 6db 
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El rdu~rzo tra~,·~rs.al dt- toda columna no será mr· -nor qut- ~1 necesario por resistencia a fuena cortante y 
torsión, ~n IU caso. 

·G <~o o);¡ 
«~ 
'1 'l eL 
'-·!:' c,h 

'' ~ \ 1 ¡ ' ·"~C .... f, ír 1 '\ 'r: r \ 

eh- ~ .. e:, ~J.o 
el" - cP eM'oo. 

Zo111 '• 
_,,~ 

ZOIII ¡ 
GOnfiMdo e 

• 

.1 •• ,. 

·:·.:::.· . .• · ..... -~-.• -. • . . • 
••• • ~ • 
• • . . . 

En la portt inlrrior d. <<~lumnoa de plonta b¡ja .. ,. ·,, 
lutrzn dt-bt llrgor hasta mtdia altura de la columna. 

debe continuane dentro de la cimentación al menos t 

. una distancia i!ual a la lon~itud de d ... rroUo en cor. 
pretiú .. de la barra máa sruesa . - •. - -·· 
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CURSOS ABIERTOS 
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MODULO 111 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
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TEMA 

CORTANTE 
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V.- C O R T A N T E . 

l.- COMPORTAMIENTO ELASTICO 

r/ 
V 

J-1 {1~l~ MfdM::/1fR:IX 

Al lB 

/ 

" / 

1 
L __ 

dx 
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. 1 • 

,•, - - ¡ 1 -. ... 
~~~ . . -- / -¡: =· -· -. -. 

Fe ~ tll~ .; d M Q 
I 

} re~~~dr D;j !Df ¡j,c~ -

liD
11

"' . r. , 

'\Í,!j¡)\. 

1 dx...¡ 

~A f. ~dA .. id./.'- q 
~· _.,-.o .7' 

d F •.;. F f: - FA = MA + c1M Q - M! Q "" d M cR 
~ J. 1. 

cr-;x = dF :: dM Q_ 
1. '" •o.-·, dX ¡¿, 

r;.r:.o dM :; V 
dx 

U';x " Lfx :3 = '·/ Q 
I.b 

= -

b 
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ESFUERZOS PRINCJPALL~ 

·.l. 
Ji. 2 ·-,¡; .I/ / --111·. !3 "-- - ---

4 

1/ 0~-lx 
~ {yx 

¿ .. 

~- }-¡,._'/ 

. ¡J IÍ 

CIRCULO DE MOHR 

11 0 t' 

1 

( r¡l ) 
. .fx L-=:J /;< 

!¡ • - TEr! S 1 ON MAXI MA 
CDl AGONAU 

3 \.,· 1 

ZAL 
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\ 

.TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES . . .. 
' .. ·' . . : . . .. 

.. ~ ' . '·"' .. :· . . ,. 
. ' 

•. f. ·• : •• >~. :~~:. 

fi!flfiififffiiiiffffffftffiifiififffft• 

1 \ 
1111 

VJGA DE CONCRETO SIMPLE 

. 7"Eif!S/IJN~.$ --

_a:wi"NI'I.:W&S ----

o 

.LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI· 
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRf 
TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO, A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU CO~ 

PORTAMI ENTO BAJO LAS H I POTES I S DE MATERIAL ELASTI CO Y · 
HOMOGENEO. 

•' 1 e '~ • . . .... 
-' .. ' . 
· .. 

~-: 
. ·. '· 
·: ...• · .l-: 

·.·. · .. 
" . . . ' . ' 

r , .· 

•• f 

., .. 
. ' 
· .. 
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2;- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

.. 

·~ •'"' . . 

Gñtu bdin~d. fDrmade 
,..,.lrn.n\e en "atial 
111P1'1 dt nrp 

Gñ.u indin,ad,l formada 
. ~lmRRII' ft\ •• , ... 

I'LIJJMcS.C.tp 

. ~. ' 

...... ~ .. r··
• ... 

Grloulncll""lla tormldo 
a4bh•rn.nte en Uf'l' tole 
.... ,.. ..... rp .....;.. _ __, 

cJ F•ll• en edhetenc.'- por corurn. 

1 
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fFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL. 

Al REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES 
PARA FLEXION. 

Bl AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO. 

·C) REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE. 

3.- MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL. 

Al ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAM!Ell 
TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL. 

B) AL APARECER LAS GRIETAS. EL REFUERZO TRANSVERSAL 
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA. 
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL FY DEL REFUERZO P ~~JO KG/cM2, 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS. EL CON 
F 1 N AMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTI Ll DAD DEL 
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 
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· 4.- CALCULO DE LA RESISTENCIA. 

Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO <Vcl. 

SE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -

EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO

INCLINADO¡ Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN 

TENSJON DEL CONCRETO. QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ ·• 

NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN CO~ 

PRESION. ·• 

POR TANTO: 

Ve = K·~ 

= -
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é l .. / 

~ ·,~~ 

·6 

lE F~ e o j A tr /::5 ~eN o<. • Fe :!5eN ~ ; 

.e- "' Arr/5 5eNc<. 
re · 5EN ¿¡; 

€ F/7 ·O; .6. T• Av/}:; C~ t>l.r Fe C05 (Z5 

1 

Av.ta 

JÓT = LJM e Vt5 4M= Y',.é~ 
i! E ·~ 

Yff = AviS (~.,¿.+ -5~11/t:><! ) 
~ Tl"lN~ 

Ve ,AV,...g.E' (~.,¿"1' t5~N~ ) 5i 9' "' .,g;• 
5 T..,:¡ N# 

V= A 7~ ~"5 ~ ( SéN.W r C05.o<) si /S- /'ji r V.5 ., 6 -¿/'r d (SEN .-c. r e o~~:><!.) 1 y ~ • e/ 

(~) 

(IJ) 
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5.- REGLAMENTO . D. F. 1 9 8 7. 
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE 

VR ~ Ve + Vs 
VR ,¡, VU 

S.l FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

Al 

Bl 

FACTORES DE CARGA 

V u = F.C. V 
V u = 1.4 <VcM + Vcv> 
V u 0: 1.5 (VcM + Vcv> ). GRUPO A 
V u = 1.1 (VcM + Vcv + VeA) 

FUERZA CORTANTE MAXIMA. 

d 
--- -

50LO 61 Lt":~ Cl"'/!.61'1~ COM'P/"1/M'EtV .t:>//::CJ;.tfM¡E;V'TE 
¡q ..:.,.:; V/éit'9 

..• 
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5.2 DETERMINACION DE Ve, 

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRf . 
DOMINA LA FLEXION SI L/~> 5, 

EN ESTE CASO: 
_, 

Ve = VCR 
J Fa (0.2 + 30 p) ..["f.c bd 

\Fa (0.5) F*c bd 

. DONDE: p • As 
bd 

y FR • { O. 8 

0.6 

(0!:. 2) 

(0 > 2) 

Bl RELACION PERALTE¡'ANCHO. 

z 1 ¡ h/b !: 6 ~ -=) 
h ~ 70 cm J Ve • VCR 

Si h/b) 6 Ve= 0.7 VCR 

Si h ) 70 cm Ve = O. 7 VCR 

si 

\

h/b > 6l 
h) 70 cm 

Ve = 0.49 VCR 

. l•i p!:: 0.01) 

(si p) O.Ol) 
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Cl CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h < 4 

Ve a (3.5-2.5 M) VeR 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. 5 FRbd ~ 

Dl INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Ve ... O. 7 Ve ,e> 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Ve=- 0.7 Ve~ 
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f) CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve = K VeR 

DONDE 

K • 1 + 0,007 (PU) 
A e 

K= 1 - 0.03 (~) 
A e 

~) ELEMENTOS ANCHOS 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

SI 

b ~ 4d 

!:! < 2 
vd 

==> . 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES. 

Ve = VeR 

COMPRES ION 

TENSION 

Ve • 0.5 FRbd ~ 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 

• 
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.S.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

·Si Vu > Ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = P'p Av fy d 
S 

S · = FR Av fyd b. Fp Av fy 
Vu - Ve 3 ,Sb 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S = Fp Av fyd 
vu-Vc 

(senM cos( l ~ FB Av fy 
3.5 b 

C) VALOR MAXIMO DE Vu, 

Dl SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve 

SEPMAX = O. 5 d 

SEPMAX = 0.25d 
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El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

·s-o.2Sd Si 10)2) 

S .. O.Sd Si 10!.2) 

Fl ~ARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- ty ~ 4200 Kg/cm2 

e min - 6.3 mm (1/4. o 12) 

- ANCLADOS 10 e DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 

YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS~~ 45• 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 
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El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S • O. 25 c:1 Si (Q ) 2) 

S • O. 5 d Si (Q 6 2) 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- 0 min ~ 6.3 mm (1/4" o i2) 

- ANCLADOS 10 l<l DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA .. 

YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

~ -

·ESTRIBOS INCLINADOS d.~ L¡5• 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 
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. • --( t1e -As) f 
~ 

f- b -! 

ahf'C r- A61:J =A~ /':3 
e¡= { A5-(!_5)b 

hfc 
!fOLO !l/ 

( P -¡:;') ¿; .¡~o_q__ L F'c 
{#OCXJ -f':J el / 'j 

CQt-.iO.'C!ON Q!J:; tMF! .tC.4 QtJ.E ét. ACé~O 

FLU'-/é: éN TéN§ION '!' CO/d?I?E5/0N. 
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l.:. - :-: .,; , " e - . ... · ... , , .,- · --- ~ - .. , - . • , • ,"'< ·• t - ""':"' ... _,-r.. , ,: r ;: 

COMO ? • 0.0/'Z > o. O/ A~A~ 54 ~~~~tf'vM'r".4' $t. A~~ 

EN MA.& p,e. 8~ % 

Ve~ • V~ o. 7 • ( o. 6 r~ ~ d o/".f"'c' ) iti .r K 7!:' ~ 
Ve;: • (o. 5 "- o. e" !50>< 70 {?ii5') o. 7" o. 7 .. -s 8-f:t:J .. 01 

Cr-."':.. C:../!..0 ce Vc4 
COMO !"= O. 0/'Z > O. 0/ 

C-4 • V~ 70 r. · ( o. 6 f~ ¡,fi (f*c' ) o. 70 
C'4 r ( 0.6x 0.6 1( ~ 1( 70 (zod) o. 70 ~,e 1]/5. 58 

~ .- CONTF.iói./CION Dé /...06 E5T~!/506 

• 
) 

CA:..c:.k.O Pé e57?f!SJ5 c;:'Oti' 5éi14ÁIJC!ON Oé 16 cm. 

~~/:5 ; :J. f K /..:f- (X 4 fa::J X 7tJ ;;. ~: l f?lf,5, ~0 /f:J 
15 

V5G.J:: O.éx!.-1-~Jo/10~>~ 7.::1 "' !/,/3{}.6Cl/?9-
30 

517 



f----. 

~-

~ ··. ¡ 
• 

-· -\ .. ~· 

Jf/
1
/1 

1 (?¿ = p --1 1 
1 . 

1 

! 

' 
~ 

c;>¿ "p ""1 

o~ 
1 

1 

1 
1 

' 1 

0.1.. -? 

¡ 
1 

1 

! 
¡ 

1 ' 1 
.... cz,., 1 

/ 

r• 
1 

1 

-1 



•. ;·· ., : f'• 

' . ' .. ~ ,. ' .. 

. :, .:.:! : ~ :;1~lL'·l·~~ 
·.6l.9•'"'·~"·. :< •• -~·. 

, r:~~f!t1(ff~F·;:· •· :. · 
:' . · w~·'.'~,¡~:;:;~;J::J-:· '.J. f!' /? • !G ·g ,.. ¿ ·o 3 ='!\ .9b'77/~~ ;o ~..1 J,IC'.;> .~C"..,' .. Jj.'···"'l:. •. ~~ ~-· ~:¿ ..... 
·~(:*f.'r'.~.:·.~;:~·:· .. '..1 IG·:;~~:?'9><L'O•=';\ O.\.i:-1~ YQ,o' 

;~~f·,,·~'.\ow)' ~;.-~~"' ... 

<{J ··.~.~/t:; '~":;;:-:· .. _'~tl.L t;?_ · 3 = G.:. x o; x OO&fl ( r.¡.oo·o " ~ ,:. J ·o) g ·o.: .Y~1 
·~::::~ :~:-:~r·:i:~:: ;. ·· ·.· .. · . _ · ~ ;ero > ffco ·o = d -( g,¡.v) 
;$ . ~fJ\r:.

1
\·.. .. . 'fiO..t t;.¡, -~ =-BG 't >t L ·o =='A 

', c'l~~~'r..;.• ·· ... ··~~~~(t :::', ' ','o O •, "";:: 

~~;r·· <,.:;~~'::;':·.: .: ~ ·. ~-'77/J/1;1/1 5C .VOI~d!W::I~./JYI .};Cid 
. ;¡,. ~.!>.. ... . ' . 

~:.:·/.'·.; :·:··~:: :) c.~ <it) q~'H-P~ .}117./ ~4 g¿G 'f -r ¿ ·ox Ú:ll '¿ = q~ ~~ Y"f1 ~.Y";\ 
fj¡ t.O!'L-= o/0) 91. xoe"" g·o [( t~ttOO 'O )oG f Z '() )] • ~='!l .... . . ~-... 

. . ... . ' .,, .·•. 

.. ~ 

, "w.l) pq ~:1 ( r::i Clf .¡. J 'O) = ~-'¡\ 
/0' O:::> -?~ZOO 'O =· .1-( 9(/~) 

!./ ; 

7 

%~ Ni? N~ :1~1~/io;~ .35 dr-'¡1 i?!7b 07 c:Yct:r' 

o~l· (w) ~ ·'r~ ::::.. ~ oE? •'1 

w~ O L. <= ~ OB ~ 1( 

G~NOI:J/ONO~ 

1 

o~ L 

J/Q/1 C'Q.~ 

.~F 

1Jf~ i 1 . .::¡~J .. 
--. 1 

1 .. __ . .., . " 
1 

··~·.· .. 1 
· · .... ·cu; :~ ""cr-"'""1 <..'1:" ~ . .. :. 

':,...' 
... , 

=-. \ ;-'~ ,....,_ --~ ·"'--'-'._, O(j~GIO -· 2 



5 :: r~ Au tj el 
V.(r Ve 

E# se~~ 

- ---;¡e¡, 

""' ,_,_..., e::, ,....., ~&e 
- ''""_..."""" ~ ~,..._, ..,'-.1 

520 



. . 

/0.:5 85 C:l?? 
!"'--· 
f'-
1 ' ., 
1 ' 

~1 

' ~ zo •1 
1 

1 

"" 

!'#S ;?.#:5 

~ \. 

//0 C/7?. ' 
:' 

' 

el= r.s ' 
d=75 

;pE 

= -

~ ' . \ '.'' ·~~\··, ., .. ' 

5."31 

1 

1 
1 v 
1 ' 
! '· ,. \ 
' -, 
1 \ ' ,, 
1 
1 

/.de ern. 
\ •. 

-1 1 
1 

..,1 é 

521 



iQué es concreto presforzado? 

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su 
comparación con el concreto simple y con el concreto reforzado como pasos 
sucesivos de un proceso. 

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig 
1), esta tendrá una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor 
males de tensiÓn en el CO~creto no séan mayores a la capacidad del concre 
toa la tensión (f't = 2 1f'c) que aunque pequeña, tiene un rango de exis 
tencia. 

Durante este rango podemos suponer un c~portamiento lineal del concreto
y por lo tanto a partir de: 

para una sección rectangular: 

D 

T 
~¡_ 

~~?a 
ce: _b h ~ !rl' 
\::. 30 ~re 

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de "te~ 
si6n, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento
fig. (: ). 

Si tomamos como base las consideraciones básicas del R.D.D.F., obtendre-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi 
ente a la viga de concreto simple. 

En las figuras ( · ) y ( " ) se muestran los diagrcmc·: correspondientes pa
ra ambos casos. 

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora ~ la misma viga un es
tado de deformaciones contrario al p~~ducido por las pzas. P,_de tal sueL 
te que las tensiones en el concreto desaparezcan. 

De esta manera, lograríamos una carga de servicio del orden de 7 veces ma 
yor a la del concreto simple. 

Es decir, si comparamos la misma secc1on, a través de concreto reforzado
Y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al -
primero del orden de 1.55 veces. 

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo. 
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v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p p 

La viga es de concreto simple con f'c = 400 Kg 

Si el valor de la carga Pes de 10 tons.; 

Entonces M = Pa = 10 Tm. 

y los esfuerzos: 

f = M 10 00000 = 125 Kg 
S 8000 -.... cm . 

f 125 
Kg 

' cm 

El diagrama ,:" ,fuerzas correspondiente es: 

J 

' cm 

b== "30cYY'l. 

h ::: ~o c. m 
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Es evidente que la viga fallaría puesto que las tensiones son excesivas. 

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecánico le aplica
mos la siguiente carga: 

í 
\ 

~ 
/ ('.. 

Siendo Pp = 75000 Kgs. 

e = 6.67 cm. 

. 

J 
! 
• -
l .f 
~ 

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos. 

J2.S ! l '2S = -

+ 
J zs 
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ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan só
lo hay compresiones y de una magnitud tal que son aceptables para el con
creto. 

Para este ejemplo hemos supuesto que el concreto no tiene capacidad algu
na a la tensión. 

Si analizamos los diagramas correspondientes 
de la carga Pp y al estado final: 

al efecto 

J 25 

~-

_j --h 
---+---><-\ 

mecánico externo -

4}. 

Vemos que la pza. Pp viajó del borde inferior del núcleo central, al sup~ 
rior. 

Por lo tanto aquella sección con los bordes del núcleo central mas aleja
dos será una sección mas eficiente desde el punto de vista de flexión. 

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aún cuando me
nores a ciertos límites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien
cia a flexión. 

Es decir: (J 
~ 1 

-\p.( 1 1 

~) 
\; /' 

-7 
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Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados. 

El efecto externo, de hecho de flexo compresión, constituye precisamente
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo. 

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comúnes: 

a) pretensado 

b) postensado 

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o
posterior al colado y fraguado del elemento. 

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos permi 
sibles nos situa dentro del rango lineal y elástico y por lo tanto es vá
lida la fórmula de la escuadría. 

Diferencias básicas y rangos 
pos tensado. 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto . 
. Acero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 

de utilización entre concreto pretensado y -

= -
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LOS DATOS 

* NOMBRE 

***********~*~************~********* * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
*******~·*~·************************** SON EN KGS. y EN CMS. FECHA: 

DE LA PIEZA ? * =LOSA TT 247.5/60 H. 

*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 
f'c PRES.= 350 V,q,/cm2. fou PRES.= 
f'c REF. = 200 Kq./c:m2. Es PRES, = 
f , e i DET.= 250 Kq./c:m2. as PRES. = 

c. PERO. = 
C. TENS. = 

4 

1B-Abr'-8Q 
VAZr.lliF.7. 

1 7~00 lf~, 1 r-.m?, 
zoooonn 1<':'. trrn?, 

o.~c; rm?. 
0.80 
(),'?e; 

' .. 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS SO~I a 

SECCION SIMPLE = 1 SECCION COMPUESTA= ? 

1 
2 

ETAPA SECCION SIC 
1 1 
2 
~· 

4 

1 
2 
2 

w 
61 3. 8 KG. 1 NL . 
<120.8 KG./NL. 
7<12.5 KG.IML. 
400.0 KG./~1L. 

*** PROPIEDADES GEO~IET~TCAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DF ABAJO 
HACIA ARRIBA 

LINIDADES=r:mA2 
PROPTEDADFS AFOMFTPT~n~ 

++++ SECCION SIMPLE +~++ 

CUANTAS AREAS SON= ? 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

crn. ero. CTr1. 

18.00 30.00 =-~1. 00 
247.50 247.50 5.00 

++++ SECCION COMPUESTA <+++ 
CUANTAS APEAS SON= 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

CTL"'. crn. c-m. 
247.5(1 247.50 =·· (l(l 

*** CABLES DE PRESFUER:n. 
NUMERO DE CABLES= 8.0 
CENTROIDE, lc:rn. l = 6. :-. 

*** REVISION DE ESFUERZOS 

LOS ESFUERZOS SO~I: PARA LA 
1 FS!1l= 18.40 
2 FS!2)= 12. 61 
3 FS!3l= 1 t. 73 
4 FS!<l)= 6.37 

AREA= ?~c;?.c;n 

I TOTAL= FI187AA."l0 
y INF= ,Q~_?() 

y SUP= 1A.80 
S INF= tRQ~3.4t"'l 
~ 

"' SIJP= 487~?.97 

APFA= ~clQ? Qf., 

I TOTAL= 1 n?c;::na. ?? 

y TNF= <lR 
,.., 

y SliP= 11'-.l'o'> 
~ TNI== ???4"1,";! -~ 

~ 

" SliP= M4A~..,_(lc; 

NUMER_Q._ PC1SH~JON Y r.1 APO ~** 

CLARO !MTS.l = 1n.RI 

PFF'MISTBI.ES *** 
ETAPA 
Kq./c:m2. FT!ll= -47."ln 
Kq, /r:m?. FI !21 = -::l?.<l"l 
K'=l. /c:m2. 1=1(3)= -4~.7,; 

l(q,/c:rn2. FTI4l= -?A.:n 

r-m,......,, 
r-rn"'4. 

rrt'l. 

r- Tn • 

\f'l'l .... -=t. 

r-m"'"'='. 

r""'""? 
r-rn"' t.l 

'""' 
'""'· 
f"'"1V'I""'":) 

r-T"...,~ • 

11?. lr:rn?.. 
K~. /rrn?.. 
11'). Ir-m?. 

"'"' 'rm2. 
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LOS TOTALES FS T = 
PRESFUERZO FS P = 
PERMISIBLE la ETAPA 
PERMISIBLE DE SERVICIO 

"19.05 
-16.73 

FC= 
FC= 

KC1./c:-m2. 
K<:~. /c:-m2. 

120.00 
157.50 

FI T = 
FJ p = 

Kc¡./c:-m2. 

K<;>. 1 c:-n1?.. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS 
1 FS!l>= 1.67· 

2 .FS!2l= 1".22 

ES : PARA LA ETAPA 

3 
4 

FSt3>= 
FSt4l= 

f:c¡. /c:m2. 
Kc;./c:m2. 

26. nt 1<<1. /c:m2. 
32.23 I<Q./cm2. 

Fitll~ 

FI<2l= 
FJ !31= 
FI t4l= 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
, ., LA SU~IA DE FLECHAS ES 

LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES 
2.210 r.m. 

-l.f.l7 rm. 

* * * LA ·Ft..ECHA PER~:¡ SIrLE ES 2.6t'>2 r:nL 
PARA LA ETAPA: FLE::HI\:0.: COMRTNACTON: 

1 D = 0.717 r:m. CD 
2 D = (;.4:~8 r:rn. en 
3 D = O. {J5A r.r~ . CD 
4 D = o.~"'='i"=~ r TI), CD 

AREA DE ACERO DE REFUERZO : 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE RFFUFR70 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( ST=l. NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO < Sl=l. No=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL riOMENTO ACTLIANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

= 
= 
= 
= 

EL VALOR DE A= 

= 

-t~rt.~~ v~. t~M~. 

1()7.~7 k't"'' ,,......,., 

·J=T: -11""!.1? 

~T~ -.:::o 8"" 

(:,('1, ?? V':. 1 ,..,.'?, 
?7.70 v?·'rtn?. 

-?n e;~., k'~.,,..,...,_ 

-47. ?a ~·::. lrrt~? 

-n.<>n4 .-rr.. 

-0.41f. ,... ti'\ • 

n.?an '""'· 
n.c;<>::- ..... ~"' . 

?. :=ta rr,.,?. 
a?nn.nn v,.,_,,..m? 

4.00rm. 

4t4.n~? Tru-~ _,"\ 

~1. Rnn T~r-,. -m 

1 . a a P. 

?,¡l.4? rm 
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1 í 

1 
2 

1 
2 

ifififififififif-l!l(<:-H'**********K M M M M KH**if*4-* DISnJD DF. ELG!ENTOS PP.ESFORZADOS * 
*******1-·* l(l( _, +: J'-~*-1\******************* 

LOS DATOS SON EN ~SS. 1 EN CMS. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ? * =T. PORTANT~ "L" H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 K~./cm2. f ou PRES.= 
f"c REF. = 200 KQ,/cm2. ~S PRES. = 
f'Cl DET.= :"S(! !-:r:J. /c:m?. E\ S PRES. = 

c. PERO. = 
c. ;ENS. = 

*** ETAPAS DE ~AF~A ~·· 
CUAr·rrAS :-Tt.\':~t-,·: ---;:~.j :;; 4 

SECC!C'N SH1PL[ = 
ETAPA SE~CION ~!f. 

J 
2 
3 
4 

J 

SErCION COMPUFSTA= 
w 

RL'?. () KC:L 1 NI 
2072,0 KG./MI 
1318.0 ~({;./f'ttt 

1~50.0 KG. 1~11 

1 R-r..··r--pc
VA7PI' 7 

? 

. "?5('tf"• 

'?(" •()()()("• 

r¡ OC' 

r). ~:--· 

.-1 . /t:' 

":',IC'rr~'?, 

'"'J. Ir""~· 
. .,?, 

*** PROPIEDADES GEOMETRICAS *** 
LAS APEAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRIBA 

liNIDADFS:=rrn""? 
PROPIEDADES GFOMFTPTras 

++++ SECCION SIMPLE ++++ AREA= ~4?~.(\() I""'Y1'1"2. 
CUANTAS AREAS SON~ 2 I TOTAL= 21?()~47.8"' rm""'4. 

y INF= ::18. <>O rm. 
BASE BASE ALTURA y ~liP= a,.;. 1 1 ....... 
INFERIOR SUPERIOR S INF= 54~::11 . ?? rm .... ~ . 

cm. crn. r. f¡; • S SIJP= 4~9?:-=:.'..; rm""~. 

50.00 50.00 ~-<0. 00 
35.00 35.00 ~;~ .. 00 

++++ SECC!~N CO~!PUEST:, +{~+ ARE' A= :::l84() ;,.; rrn ..... 2, 

CUANTAS APEAS SON= 2 J TOTAL= ::11?7()47,,:..? r-rn""'4. 

" JNF= aa.~'? rrn. 
' BASE BASE AL TU'~ t, y SLIP= ~f\.48 r-rn. 

INFERIOR SUPERIOR ~ 

-~ JNF= 7()7-'11 .o~ rM ... ~. 
~ SliP= A1044. 1 7 rM ..... 3. 
"' cm. crn. r~.·,. 

3=·· 00 3=·· 00 -- . (lll 

7: .. 0(1 75.00 : .. ::o 

**-!:· CABLES DE PRESFUrf-:::n. NUNEPJJ. POSICION Y r.L ARO -%'-%'-%'-

NU~tERO DE CABLES = : ,-, . .-, CLARO t ~1TS. l = 1 n. an 
CENTROJDE, tc:m. l = l (¡. () 

*** REVJSION DE ESFUEF:-r~ PERMISIBLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: r:·I\!=:A L. A ETAPA 

FSIJ).d ~' 1 7 v.~./r.rn2. FJ ( 1 l= -~· -?Cl. ~::t V~. /r"•'?. 
2 FS<2l= (J(i.~2 K'l. 1 crn2. l=j (21: --=:t.?.., v.~. lrM.., 
3 FSt3l" :::·:-::. 7~. K'l. /crn2. FJ 131= -~?. ~g l-t"!1. ,,..,"' ..... 

<\ FSt<ll= ~~ 1 3 K'>. tcm2. FI ( 4) = -?9, ~~ J.(~, /.if'f'l"" 
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LOS TOTALES FS T = 150.96 Kg./c:m2. FI T = -134.2f> K"'> 
- · trm2. 

PRESFUERZO FS p = -34.95 Kq,/c:m2. FI p = 8~.4? v'?· lcm2. 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Kc:¡./c:m?.. FT= -1CLI2 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 K<:J./c:m?. !OT= -"'O,f'l'? 

LA CO~IBINACION DE ESFUERZOS !::S : PARA LA ETAPA 
1 FS!Jl= -10.78 Kq,/c:m2. FJ!Il= ,<.~_na v~.!cm2. 

2 FS!2l= 50.1'1 Kq,/c:m2. FJ!2l= 1::\.l'ol- v?. lrm?. 
3 FS!3l= 88.89 Kq./c:m?.. FJ(31= -lo.n¡ v~. trm?. ,, FS!4l= 11ó.02 Kq./cm2. FJI'll= -4F:.R~ v ..... /rm'?. 

*** REVJSION DE FLECHAS *** ,.\' LA SU~IA DE FLECHAS ES ? - 021 c-m. 
LA CONTRAFLECHA POR PRE2FUERZO ES -1.023 c:-m. 

* * * LA FLECHA PER~II SI BL E ES 2.580 r:m. 
PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMBJNACJON: 

1 D = 0.316 c:m. CD = -n.7n'=1 ~ ... 
2 D = (1,7Q6 c:m. r.D = n.nc:t~ ~ ... 

3 D = 0.506 cnl. en = n.r¡oa r"'. 
4 D = 0.404 crn. C:D = fl,QO~ rrn, 

**"*' REVISION A LA RUPTURA *"** 
AREA DE ACERO DE REFLIERZf1 : ::\.Ot'o rrn2. 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFLIER7:(1 a?nn.on V~. .'Ir-m?, 

CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : a.nn r•n 

FLUYE EL ACERO DE PRF:S"liE'RZO (SI=!. NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO 1 SI=!. NO=O 1 

EL MOMENTO RESISTENTE 1?~. 1 1 o TM"' _,, 
EL ~IOMF~ITO ACTUANTE 77_Q(l? TM" -.o . 

EL FACTOR DE SEGURIDAD 1 . ~...:-n 
[i VALOR DE A= ?a.nA~ ~"' 
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Deduct deflection caused by weight of member: 

5wQ4 t.+= 
384 Eci 1 

(
0.418) 

5 ~ (70x 12)4 

= 3.00 in.+ 
384 (3587) (20,985) 

Net camber at release = 4.41 t - 3.00+ 
= 1.41 in.t 

3.4.2 Elastic Deflections 

Calculation of instantaneous deflections caused 
by· superimposed service loads follow classical 
methods of mechanics. Design equations for vari· 
ous load conditions are given in Chapter 8 of this 
Handbook. lf the bottom tension in a simple span 
member does not exceed the modulus of rupture, 
the deflection is calculated using the uncracked 
moment of inertia of the section. The modulus of 
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the 
Codeas: 

f, = 7.5 X Vf'; . (Eq. 3.4·1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of X) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment·deflection relationship 

Moment 

¡catculatcd usmg¡ Calculated using ¡ 
t, le< 

Deflect•on 

1. Moment which results in bottom tension off, 

2. Moment corresponding to final bottom tens1on 

(Note: Prestress effects not included m illustratiOn.) 

3.4.2.1 Bilinear Behavior 

Section 18.4.2 of the Code requires that "bi· 
linear moment-deflection relationships" be used 
to calculate instantaneous deflections when the 
bottom tension exceeds 6 ,;t'; . This means that 
the deflection before the member has cracked is 
calculated using the gross (uncracked) moment of 
inertia (1

9
) and the additional deflection alter 

cracking is calculated using the moment of inertia 
of the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.4.1. 

In lieu of a more exact analysis, the empirical re· 
lationship: 

!« = nA,,d~ (1- ~) (Eq. 3.4·2)* 

may be used to determine the cracked moment of 
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in 
solving this equation. 

Example 3.4.2 - Deflection calculation using bi· 
linear moment·deflection relationships 

Given: 
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1 

Problem: 
Determine the total instantaneous deflection 

caused by the specified uniform live load. 

Solution: 
Determine t, = 7.5ffc = 530 psi 

From Example 3.2.8, the final tensile stress is 
782 psi. which is more than 530 psi, so the bi· 
linear benavior must be considered. 

= -

Determine 1« from Table 3.9.19 

A
0

, = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 

d at m1dspan = ec +Y,= 13.65 + 6.85 
= 20.5 in.1 

AP, = 2.142 
Po = = 0.00109 bd (96)(20.5L 

e = 0.0067 

'" = Cbd 3 = 0.0067 (96) (20.5) 3 

= 5541 in.• 

•"AIIowa!Jle Tensih~ Stresse5 for PrestresseU Concrete," PCI Jour· 
na!, Feb. 1970. 

1¡¡ 1s withln the preciSion of the calculat10n method and observr 
!Jehavmr to use midspan d and 10 calculille thc dellection al m. 
soan, although the maximum tensile stress m th1s c.1se es auumec.. 
al 0.4 r. 
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3-26 

Determine the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi. 
782 - 530 = 252 psi 

The tension caused by live load alone is 1614 
psi, therefore, the portian of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi is: 

1614- 252 
1614" 

(0.280) = 0.236 kips/ft 

and fo.236) 
5\ 12 !70 x 12) 4 

= 384 (4287)(20,985) 

= 1.42 in . 

(o.044) 
5\_1_2_ (70 x 12)4 

.6." = 384 (4287)(5541) 
= 1.00 in . 

Total deflection = 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 Effective Moment of lnertia 

The Cede allows an alternative to the method 
of calculation described in the previous section. 
An effective moment of inertia, l,. can be deter· 
mined and the deflection then calculated by sub· 
stituting 1 for l in the deflection calculation. 

The eq~ation9 for effective moment of inertia 
IS: 

1 = • 
(Eq. 3.4·3) 

The difference between the bilmear method 
and the 1, method is illustrated in Fig. 3.4.2. 

The use of 1, with prestressed concrete mem· 
bers is described in a paper by Branson. • The 
value of M,JM, for use in determining live load 
deflections can be expressed as: 

M" = 1 - (~::_l \ 
M, ir } (Eq. 3.4·4) 

= final calculated total stress in the 
member 

1~ = calculated stress due to live load= -

Example 3.4.3 - Deflection calculation usmg 
effective moment of inertia 

Given: 

Same section and loading condit1ons of Exam· 
pie 3.4.2 

·aranson. D. E .. ''Tne Oelormatton or Noncomposne and Com· 
posne Preureued Concrete Members'' Deflecrtons of Concrtue 
Srrucrures, SP-43, Amer1can Concrete lnst1tutc 

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia 

Moment 

Problem: 

I, 

%ote: Effects of prestress 
not included 

Calculated using 1, 

Deflection 

Determine the deflection caused by live load '" 
using the 1. method. 

Solution: 
From the table of stresses in Example 3.2.8: 

t,Q = 782 psi (tension) 

fQ = 1614 psi (tension) 

t, = 7.5,;-r:- = 530 psi (tension) 

M" = 1 - (782 - 530) = O 844 
M. 1614 . 

(~:.Y = (0.844) 3 = 0.601 

(M")" 1 - M, = 1 - 0.601 = 0.399 

1, = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541) 
= 14,823 in.• 

1, can also be found using Fig. 3.9.20 

t, = 782- 530 =- 252 psi 

~ 252 
t r = 1614 = 0·16 

= 
5541 

20,985 
:::: 0.26 

Follow arrows on the chart 

< 
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= 0.70 

= 0.70 (20,985) e 14,690 in.• 

(
0.280) 

5 w~ 5 12 (70 x 12)4 

384 E< I, = 384 (4287) (14,823) 
2.38 in. 

3.4.3 Long-Time eamber/Deflection 

Ael 318-77 provides a convenient equation for 
estimating the additional long-time deflection of 
non·prestressed reinforced concrete members 
(Se~tion 9.5.2.5): 

[2- 1.2 (A',! A,)] ;;. 0.6, where 

A', is the compressive reinforcement and A, is 
the tensile reinforcement. No such convenient 
guide is given for prestressed concrete. 

The determination of long-time cambers and 
deflections in precast, prestressed members is 
somewhat more complex because of ( 1) the effect 
of prestress and the loss of prestress over time, 
(2) the strength gain of concrete alter release of 
prestress, and because (3) the camber or deflec
tion is important not only at the "initial" and 
"final" stages, but also at erection, which occurs 
at sorne intermediate stage, usually from 30 to 60 
days alter casting. 

lt has been customary in the design of precast, 
prestressed concrete to estimate the camber of a 
member alter a penod of time by multiplying the 
initial calculated camber by sorne factor, usually 

based on the experience of the designer. To prop
erly use these "multipliers," the upward and 
downward components of the initial calculated 
camber should be separated in arder to take into 
account the effects of loss of prestress, whicl 
only affect the upward-component. 

Table 3.4.1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating long
time cambers and deftections for typical mem
bers, i.e., those members which are within the 
span-depth ratios recommended in this Hand
book. Derivation of these multipliers is con
tained in a paper by Martin. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 
1 by adding non-prestressed reinforcement near the 
~ leve! of the prestressing steel. The reduction ef· 

fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
applied to the approximate multipliers of Table 
3.4.1 as follows: 

e, + A.fA 0 , 

1 + A,/A0 , 

where. e, = multiplier from Table 3.4.1 
e 2 = revised multiplier 

A, = area of non-prestressed reinforce
ment 

A
0

, = area of prestressed steel 
-----
•Marun, l. 0. "A Aa11onal Method lor Esumaung C8mber 1 

Deflection of PreCilt.t, Prestressed Concrete Memben" PCI Jo" 
nsl, Jan-Feb, 1977. 

tShaikh, A. F., and Branson. D. E., "Non-Tens•oned StHI in Pre
ureued Concrete s .. m,," PCI Journ~J. Feb, 1970. 

Table 3.4.1 Suggested multlpllers to be used as a guido In aslimating long-time cambers 
and detlectlons for typlcal members 

Wllhout Wllh 
Composlle Composlta 

Topplng Topplng 

At erection: 

(1) Defleclion (downward) component - apply to the etaslic 1.85 1.85 
deflection due to the member weight al release of prestress 

(2) Camber (upward) componen\ - apply to the elastic camber 1.80 1.80 
dueto prestress at the time of release of prestress 

= - _ .. 

Final: 

(3) Deflect,on (downward) componen! - apply lo the elastic 2.70_ 2.40 
dellectlon due to the member weight at release of prestress 

(4) Camber (upward) componen\ - apply lo lhe elaSiiC camber 2.45 2.20 
due to prestress at the t1me of release of prestress 

(5) Deflection (downward) - apply lo elast1c dellection due 3.00 3.00 
to superimposed dead load only 

(6) Oeflec\ion {downward) - apply to elastic deflection caused - 2.30 

J. by the composite topping 
533 
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Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and 
Av,f + A 0 = 4- #6, read: 

A,h = 0.37 sq in. 

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser· 
vative because it assumes Ay, to be the steel 
provided rather than the steel required. 

5.9 Dapped-End Connections ( ~-:· 1 ' ,.,. ·• '' · ·" '' ,.,j, 
Design of connections which are recessed, or 

· dapped into the end of the member, requires the 
investigation of several potential failure modes. 
These are illustrated in Fig. 5.9. 1 and listed below 
with the reinforcement required for each consi· 
deration. 

1) Flexure (cantilever bending) and axial tension 
in the extended end. Provide flexura! rein· 
forcement, A,, plus axial tension reinforce· 
ment, An. 

Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of th~ member. Provide shear·fric· 
tion reinforcement composed of A, and Avh, 
plus axial tension reinforcement, A

0
• 

Diagonal tension emanating from the reen· 
trant cerner. Provide shear reinforcement, 
A,h· 

Diagonal tension in the extended end. Provide 
shear reinforcement composed of Avh and Av, 

Bearing on the extended end. 11 plain concrete 
bearing strength is exceeded, use A, as shear· 
friction reinforcement. 

Each of these potential failure modes should 
be investigated separately. The reinforcement re· 
quirements are not cumulative, that is, A, is the 
greater of that required by 1, 2 or 5, not the su m. 
Avh is the greater of that required by 2 or 4. 

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Exte. de•.' 
End 

The flexura! and axial tension horizontal rein· 
forcement can be determined by: 

where: 

"' = o.85· 

[Vua+N~ (h- d) +N] 

(Eq. 5.9·1) 

a = shear span, in. (can be assumed = 3/t\ ~,.) 

QP = dap projection, in. 

= 

h e depth of the member above the dap, in. 

d = distance from top to center of the rein· 
forcement, A,, in. 

f = V yield strength of the flexura! reinforce· 
ment, psi 

For design convenience, Eq. 5.9·1 can be re· 
arranged as follows: 

A + A = -
1 [v (..!.) + N (..!!.D 

' n rJ¡f u d u d 
V 

(Eq. 5.9·1a) 

Table 5.20.5 m ay be used to determine the steel 
requirements. 

5.9.2 Direct Shear 

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9.1 
is resisted by a combination of (A, + A

0
) and Avh. 

This reinforcement can be calculated by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: 

2Vu 
A, = \ 3rJ¡fvlle 

l) 
. ~~q. 5.9·2) 

N u ' '' 
An = ' .Pfv 1 

' ' 

y 
(Eq. 5.9·3) 
, .. 

V u J Avh = 
3 tfllvvlle 

(Eq. 5.9·4) ,, 

where 

rJ¡ = 0.85 

fv = yield strength of A, and A. ,ipsi 

= 

!le = 

yield strength of Avh, psi 

1000 X2 bh ll 

V u 

(See Sect. 5.6 for definition of A) 

(Eq. 5.9·5) 

The recommended mínimum reinforcement re· 
quirements are: 

(min) 
80 bh 

(Eq. 5.9-6) A, = 
fy 

40 bh 
A vil (m in) = (Eq. 5.9·7) 

fyy 

unless one·third more than that required by either 
Eq. 5.9·2 or 5.9·4 is provided. 

Reinforcement Avh should be uniformly dis· 
tributed within 2/3 d of reinforcement A, + A

0
• 

1 o lJe theoreucally correct, Eq. 5.9-1 should have iud m the 
denommator. The use ol ftl • 0.85 mstead ol 0.90 lflexure) 
compensates lar th1s approximouon. 

PCI Dosign Hantlbook 
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Fig. 5.9. 1 Required reinforcement in dap¡>ed-end connections 

welded 
anchor 

~----1.no----l 

le----A," 
a 

1 Y," max.-<o+~,¡-

·l. 
(a) 

t 
A,h 2/3 d (max.) 

Note: Flexure and shear 
reinforcement omitted 
for clarity 

Av-l~~¡f---~~----j 

welded 
anchor 

... N 
u 

(b) Alterna te reinforcement placement (see Sect. 5.9.8) 

PC 1 Oe¡¡gl"l Hartdbook 
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For design convenience, Eq. 5.9·5 can be com
bined with Eqs. 5.9·2 and 5.9·4 to yield: 

V 2 u 
(Eq. 5.9·2a) A, = 

1.78 fv X2 bh 

V 2 
Avh 

u 
(Eq. 5.9·4a) = 

3.57 fyv X2 bh 

where 

}1 = 1.4 

V u is in kips 

fv and fvv are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Cerner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tension cracking starting from the reentrant cor· 
ner can be calcu lated from: 

where 

V u 

r.'>fys 

;; 0.85 

Vu = applied factored load, lb 

(Eq. 5.9·8) 

A,h = vertical or diagonal bars across poten· 
tial diagonal tension crack, sq in. 

fv, = yield strength of A,h, psi 

Vu /r,'>bd should not exceed 8t- .JI';. 

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End 

Additional reinforcement is required in the ex· 
tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that: 

9 Vn = 9 (Av fv + Avh fvv + 2 t- bd ~) 

where 
•
1

: ' { (Eq. 5.9·9) 

fv = yield strength of Av 

Tests on dapped-end beams• ind1cate that at 
least one hall of the remforcement requ1red m 
this area should be placed vert1cally. Thus: 

m in Av = 2 \v (~u -2 X bd ~) 
IEq. 5.9-10) 

5.9.5 Bearing on the Extended End 

The bearing on the extended end should be 
checked agamst the plam concrete bearing limita· 

Teu perlormed bv Aathi R.:uhs OJnd Johnson. HtnstJ.Jic. IL 
lresula unpullhshcdl 

tion of Eq. 5.7.1. lf the lm1its are excceded. then 
the capacity should be checked for remforced 
concrete bearing as described in Sect. 5.8: 

A + A = _1_ (~'!... co~ + N) 
1 n rJ¡f " u 

y ... 

(Eq. 5.9·11 l 

( Eq. 5.9·12) 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A
0 

should be extended a 
mínimum of 1.n. past the end of the dap, and 
anchored at the end of the beam by welding to 
cross bars, angles oi plates. Horizontal bars A,h 
should be extended a mínimum of 1.n. past the 
end of the dap, and aochored at the end of the 
beam by hooks or other suitable means. Vertical 
or diagonal bars A,h and Av should be properly 
anchored by hooks as required by ACI 318-77. 
Welded wire fabric may be used for reinforcement, 
and should be anchored in accordance with ACI 
318·77. 

5.9. 7 Detailing Considerations 

Experience has shown that the depth of the ex· 
tended end should not be less than one-half the 
depth of the beam, unless the beam is significan!· 
ly deeper than necessary for architectural reasóns: 

Diagonal tension reinforcement, A'", should be · 
placed as closely as practica! to the reentrant cor· 
ner. This reinforcement requirement is not addi· 
tive to other shear reinforcement requirements. 

Reinforcement requirements may be met with 
welded headed studs, deformed bar anchors or 
welded wire fabric. 

lf the flexura! stress, calculated for the full 
depth of section using factored loads and gross 
section properties, exceeds sft immediately 
beyond the dap, longitudinal reinforcement 
should be placed in the beam to develop the re· 
quired flexura! strength. 

5.9.8 Alternate Placement of ReinforcFment 

= _ As an alternate to placing reinforcernent as 
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed 
as shown in F ig. 5.9.1 b .. The requirements forre· 
inforcement placed in this manner can be deter· 
mined by: 

V Ja2 +d2 u 

1/J fy,d 

(Eq. 5.9·13) 

(Eq. 5.9·14) 
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Fig. 5.9.2 Dapped·end beam of Example 5.9.1 

¡;6-D 
'11 E 

h = 16" 

5" 
/ 

2'-4" 5" ~ 

Nu = 15 kips 

4.5" 

Vu = 100 kips 
1 
' 

6" 

but not less than that determined in sections 
5.9.2 or 5.9.5. 

1 f the d1agonal bars can be adequntely anchored 
into thc extended cnd, thcy may also be uscd as 
at lcast partinl replacement for A. and A • ., re
quirements shown in Scct. 5.9.4. 

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end 
be a m 

Given: The 16RB28 beam w1th a dapped end as 
shown m Fig. 5.9.2. 

V u = 100 kips (includes all load factors: 

Nu 15 k1ps 

f', = 5000 psi (normal weight) 

fv for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

/, 

/ 

/ d = 15" 
/ 

1.7 Qd = 1'·10" 1 

1 

u r
0 

=. 2'-2" 

11 F lexure in extended end: 

' By Eq. 5.9-1 a: 

9 ¡Y [vu 0) + Nu (~~ 
0.85

1
x 60 too(~·~) 

+ 15 e~)]= 0.90 sq in. 

Use 3 - =5. A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 

21 Direct shear: 

= - By Eq. 5.9-2a: 
V , 

1 

"' 

u ( 1001' 
= --:::-::-:-=:-:--=':--:,.,--..,.,-

1.78 (601( 1) ( 161( 16) A,.= 1.78 fv ;>.' l:ih 
Problem: Determine the requirements for rein· 

forcement A~ + An. A\.h. A, 1,. and A" 
shown.in F1g. 5.9. 1. 

;: 0.37 sq in. 

So!urion: 

Assume: Shear span, a= 3/4 (6) = 4.5 111. 

d = 15 in. 

By Eq. 5.9-6: 

A, (mm) 

= 

PC 1 oes1gn Handbook 

80bh 80(~6)(16) 

fy 60,000 

0.34 sq in. < 0.37 
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5-14 

By Eq. 5.9·3: 

N" 
An = 0 = 

V 

15,000 
(0.85)(60,000) = 0·29 sq in .. 

A, + An = 0.37 + 0.29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore, flexure governs. 

By Eq. 5.9-4a: 

= 

V 2 
u 

3.57 fyv f..2 bh 

(100) 2 

-3-. 5-7-( 6...:.0.:..:)(:.:1:.c.) (-1 6-)-( 1-6-) = 0 · 1 8 sq in· 

From Eq. 5.9-7: 

= ,40 bh = 40 (16)(16) 
Avh (min) f y 60,000 

= 0.17 sq in. < 0.18 sq in. 

Try 2- ;';'3 U-bars, Avh = 0.44-sq in. 

3) Diagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-B·: · 

100 
0.85(60) = 1.96 sq in. 

Use 5 - =;'4 closed ties = 2.00 sq in. 

Check Vu /\lbd = 100/(0.85 x 16 x 15) 

= 0.490 ksi < 8« = 0.566 ksi OK 

4) Diagonal tension in the extended end: 

Concrete capacity = 2A « bd 

= 2 (1iv'5oñü (16)(15)/1000= 33.9 kips 

By Eq. 5.9-10: 

1 (V" ) Av = 2 fv <: - 2A ,¡¡:- bd 

1 ( 100 ) = 
2 1601 

'
0

_
85 

- 33.9 = O. 70 sq m. 

Try 2 - :;4 = 0.80 sq m. 

Check Eq. 5.9-9 

\lVn = \l (Av fv + Avh fvv + 2A ,¡¡:- bd) 

= 0.85 ]0.80 1601 +o 44 1601 + 33.9] 

= 92.1 k1ps < 100 

Change Av,, to 2 - =4 

9Vn = 110.4 kips> 100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5.7-1· 

w = 4.5 In. 

- s = 4.5/2 (worst case) / ,. 
sw = 4.5 (4.5/2) = 10.1, use 9 max 

s/w = 0.5 

., , .... 

e, = I9/200J 0 ·" = o.63 · -- (2sowo) NJv. 

1/>Vn = é~C, 70 f..« (s/w) 113 bw 

.pv" = 0.7 (0.63)(70)(11 J5ooo (0.51"3 

(16)(4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK 

Reinforcement is not required for bearing 
(Could al so be determinad from Table 5.20.1) 

6) Check anchorage requirements: 

A, + An bars: · 

From Table 8.2. 7: 

fv = 60,000 psi, f', = 5000 psi, ;';'5 bars 

1. 7Qd = 26 in. beyond dap 

Avh bars: 

From Table 8.2. 7, for #4 bars, 

1. 7Q0 = 20 in. beyond dap 

5.1 O Be a m Ledges 

The design shear strength of continuous beam 
ledges supporting concentrated loads, as illustra
ted in F ig. 5.1 O. í, can be determined by the les
ser of Eq. 5.10-1 and 5.10-2: 

for s > b + h 
r: i, 

;• 

9Vn = 3\')hf..«(2r
0

+b+h) (Eq.5.10-1) 

é~Vn = tf¡h t-..Jf'; (2r
0 

+ b + h + 2d,) / 

(Eq. 5.10-2) 

for s < b + h, and equal concentrated loads, use 
the lesser of Eqs. 5.10-1 a, 5.1 0-2a or 5.10-3 

llVn = 1.5 9h. t-.« (2r0 + b + h +si 

(Eq. 5.10-la) 
~ b+h 

\lV" = 1/>h f..vf', (r
0 

+ -
2

- +d, +si 

(Eq. 5.1 0-2a) 

where: 

h = depth of th·e beam ledge, in. 

\ = ledge projection, in. p 

b = w1dth of bearing area, in. 

S = spacing of concentrated loads, in. 

d, = distance from center of load to the end 
of the beam, in. 
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El presente manual p~ra la ~e~cripción y evaluación ecológica de suelos en el cam 0 
denva del Capflulo 3: Descnpcrón e Interpretación del perfil de suelo en el cam o• del 
libro "Bode~kundliches Pra~tikum• (Práctica Edafológica) de E. Schlichting y H.-P~ el'ume 
(~966),_ recrentemente ree<1llado po~ H.~P. Blume y K. Stahr (SchlichUng et al., 1995). En 
drcho lrbro el Pro/. Dr. Emst Schhchlmg, en colaboración con su entonces alum 
ayudante cientifi~o H.-P. Blume: i~t.rodujo gran parte de sus conceptos integrales, ~~ ~ 
lunda~e~to consrst~ en la aprecracron ~e las caraclerfsticas morfológicas de los suelos ~n 
un p~rsaJe determmado para a partrr d~ ~llas, derivar los procesos pedogenéticos 
ocurrrdos, a~f ~omo reconocer la~ caractenstrcas edafo· ecológicas del sitio. A través de 
este procedrmrento ~ueda explfcrta al lector la inseparable vinculación de los aspectos 
genétrcos Y ecológrcos de cada suelo y, al mismo tiempo, proporciona a biólo os 
~grónomos, forestales, geógrafos y geólogos una herramienta Util para obtener en :oc~ 
~rempo (2 a 3 horas por perfrl)_. con métodos simples y de fácil aplicación, una amplia 
mforma~~ón ace_rc~ de la fo~acrón y las caracterfsticas ecológicas de los suelos existentes 
en un srfro o pa1sa¡e determrnado. 

La versión que aqu~ se presenta es el resollado de las modificaciones hechas por varios 
asl~tentes de lnveshgac1ón del Prof. Schlichling (Dr. V. Schweikle. Dr. H.-P. Haulle y Dr. 
Aemho_ld Jahn) Y. de su su~esor (Prof. Dr. Kart Stahr) a través de la aplicación del instructivo 
c?nlenrdo e~ 1~ Descripc•ón e Interpretación del perfil de suelo en el campo" durante las 
d1ve~sas pract•cas que se ofrec~n e_n el "lnstitut lür Bodenkunde und Slandortslehre" 
{l~s~rtuto d~ Edafologfa) ~e la Unrvers•dad de Hohenheim, Alemania. Siguiendo la f•losolía 
orrgmal,_ se mcluyeron estrmac•ones de campo publicadas por otros autores por ejempl la 
est•m.actón del C?ntenid_o de materia orgánica por Renger et al. (1987) y la' erosionabll~ad 
del suelo por ~rschmerer et af. (1971). Para la versión en español de uso en México se 
adoptó la termrnologfa y parámetro~ descriptivos usados en el Soil Survey Manual (1993). 
allgu~l ~ue la nome~clatura de honzontes de la FAO, utilizada por ellnst1tuto Nacional de 
Estadrshca. Geowaf1a e lnlor~átlca (INEGI) en la elaboración de los mapas edafológicos 
del paf~. _También ~e cons•deró en esta versión del manual la evaluacién de las 
caract~nshcas am~rtrguadoras con resp_ecto a contaminantes y la capacidad filtro de los · 
suelos: asl se a~plló el e~foque ~redo~unantemente agrfcola y forestal del manual original 
a una mterpretac•ón tambrén ambrentahsta, que reconoce entre las funciones del suelo no 
sólo !a de ser soporte y abastecedor de nutrimentos para la vegetación y los cultivos sino 
tambrén la de actuar como filtro para los acuíferos. ' 

la ~ersión en español fue revisada por el Prof. Dr. Norbert Peinemann de la Universidad 
~acr~n~l del Sur, Argentina, el M.C. Jorge Gama y la Dra. Klaudia Oteschko del Instituto de 

eo og _a Y por el Dr. José Luis Palacio Prieto del de Geogralfa de la UNAM 
respec!•vamente, a quienes los autores agradecen observaciones importantes y' 
c..,rrecc•ones de lenguaje. 
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1. Introducción 

La descripción de perfiles de suelos en campo es la base para el levantamiento de suelos y 
se realiza con el fin de reconocer las unidades y asociaciones de los suelos en el paisaje. 
Los suelos de características iguales se agrupan en unidades cartográficas y su 
distribución se representa en una carta edafológica. 

Las cartas edafológicas son de uWidad en las siguientes áreas: 
• investigación: distribución, génesis, clasificación de suelos; 
• ensei'ianza y capacitación: entendimiento de las !unciones de los suelos en el paisaje; 
- agronomfa y silvicultura: el suelo como factor do producción, evaluación do tierras 

agrlcotas y forestales, protección ambiental; 
- Infraestructura: arquitectura paisajista. 

De manera general, también son de utilidad para: 
- geólogos y geomorfólogos. 
• Ingenieros civiles (análisis de terrenos de construcción· mecánica y comportamiento-), 

\ 
• hidrólogos (cálculos do renovación de aculferos), 
• botánicos (estudio de asociaciones de vegetación). 

Este manual pretende proporcionar a estudiantes y técnicos las herramientas básicas para 
la descripción detallada de un perfil de suelo en el campo, así como para la evaluación 
rápida. con métodos de fácil aplicación, de las caracterlsticas ecológicas del mismo. Por 
caracterfsticas edafo- ecológicas se entienden aquéllas que contribuyen a la satisfacción 
de las funciones que el suelo cumple en los ecosistemas, como lo son el ser soporte ~ 
habita! de vegetación, al Igual que el fungir como filtro y a""ortiguador de contaminantes en 
la recarga de los aculferos. 1 

Como se muestra en la Figura 1, este manual Instruye al usuario para que describa la 
localidad, reconozca los factores pedogenéllcos particulares de la misma, delimite los 
horizontes y estratos que componen al suelo y defina sus caracterlstlcas. A partir de esa 
descripción detallada del perfil del suelo, podrá denominar a cada uno de los horizontes y 
reconocer los procesos pedogenéticos que llevaron a su actual expresión morfológica, 
como también clasificar de manera preliminar al suelo de acuerdo con la clasificación de la 
FAO (1g88). Paralelamente, podrá definir las caraclerfsticas ecológicas, primero de cada· 
horizonte y después del perfil completo del suelo, para, a partir de ellas, hacer la 
interpretación edafo- ecológica del ~itio. Las interpretaciones pedogenéticas y ecológicas 
del sitio son el fundamento para la posterior evaluación del uso y manejo del suelo. 

2. Ubicación y factores ambientales del sitio 

La ubicación del perfil debe hacerse con mucho cuidado, ya que una descripción detallada 
de una inclusión o de un suelo atípico es de poco beneficio y significa un desperdicio de 
recursos. Una vez ubicado un lugar que sea tiplco del suelo a describir, se le verifica por 
medio de barrenaciones antes de proceder a la excavación del per1il. 

La descripción del perlil se realiza en hojas de campo, de las cuales se muestra un ejemplo 
en el Anexo 1. 
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localidad, paisaje, coorde
nadas ·geográficas, fecha, 
autor 

clima, m 
relieve, ve 

aterial parental 
getación, uso del 
ría del paisaje suelo, hlsto 

lrmites 

por horizon te: profundidad, 
ura, estruclura 
carbonatos, pH, 

color, text 
humedad, 
etc ... 

·j denominación de los jjcaraclerfslicas ecológica-;] 
horlzonles •o¡ 

! t 
1 inferencia de procesos 1 evaluación ecológica -~ ~ 

pedogenelrcos del suelo 

t + -
1 

tipo de suelo y de 
11 

caracterización edafo- 1-
mantillo o humus ecolónica del sitio 

¡ l 
evaluación del uso y manejo del suelo 

comparación entre las demandas de uso y 
las caracterlstlcas del suelo 

interpretación 
ecológica 

Figura 1. Diagrama de flujo del procedimiento a seguir para un levantamiento da suelos. • 
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Localidad ./ 
Cada descripción de perfil debe comprender los s}gulentes datos sobre el lugar, los cuales 
son necesarios para su catalogación inconfundible: . 
- silio: estado, municipio, descripción del abordamiento del lugar; 
- número del perfil, el cual se anota en el mapa base (solo es de relevancia local, pero 

facilita la coordinación de descripciones y datos de laboratorio); 
- número del mapa topográfico o fotografía aérea utilizada y escala de la misma; 
- coordenadas del sitio; 
-altitud; 
-fecha: 
- nombre del autor de la descripción. 

Clima y estado del tiempo / 
la calidad ecológica de un sitio es determinada, entre otros factores, por el clima que 
prevalece localmente. los conocimientos climáticos además facilt!an la interpretación de 
Jos procesos pedogenéticos. En caso de referirse a datos correspondientes a estaciones 
meteorológicas cercanas al sitio, se deberá especificar la distancia de dCha estación al 
sitio, al igual que la diferencia en a1t1tud. 
El estado del tiempo inffuye sobre la calidad de la descripción. 
Se repot1an los siguientes datos: 
- tipo climático; 
- temperatura med1a anual. y máxima y mínima anuales: 
• precipitación medJa anual; 
- duración en meses de la época seca; 
- duración y frecuencia de los periodos de humedad excesiva, según lo siguiente (Soil 
Survey Manual. 1993): 

Frecuencia: 
ninguna (n} 
rara (r) 
ocasional (o) 
frecuente (f) 
Duración: 
extremadamente corta 
muy cona 
corta 
larga 
muy larga 
duración anual cumulallva: 
ausente 
muy transitoria 
transitona 
común 
persistente 
permanente 

no hay posibilidad razonable para que ocurra 
1 a 5 ocasiones en 100 años 
5 a 50 ocasiones en 100 años 
más de 50 ocasiones en 100 años 

<4 horas 
4 a 48 horas 
2a7días 
7 dlas a 1 mes 

1 mes 

no observada 
presente < 1 mes 
presente 1 a 3 meses 
presente 3 a 6 meses 
presente 6 a 12 meses 
presente continuamente 

Clase 
FO 
F1 
F2 
F3 

01 
02 
03 
04 
os 

DACO 
DAC1 
DAC2 
DAC3 
DAC4 
DACS 

·-------------------
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El estado del tiempo se registra segUn lo Indicado en la siguiente tabla 
(Arbeitsgemeinschaft Bodenkunde, 1982): 

Estado del tiempo: 
sin precipitación en los últimos 30 dfas 
sin precipitación en los úllimos 7 dlas 
sin precipitación en las últimas 24 horas 
lluvioso con precipitación ligera ( <25 mmlh) 
lluvia fuerte hace varios dfas (>25 mmlh) 
lluvia extremadamente fuerte (>75 mm/h) 

Iluminación deficiente 
neblina 
temperatura ambiental baJa (<12 C) 
viento fuerte 
lluvia 

Uso del suelo y yegetaclón / 

Referir datos sobre: 

Clave: 
ET 1 
ET2 
ET3 
ET4 
ETS 
ET6 

1 
N 
T 
V 
ll 

- uso del suelo (por ejemplo: agrlcola, forestal) 
• prácticas de manejo {por ejemplo: subsoleo, drenare· , encalado, rotaciones riego fertiliza-

ción) ' ' 
- tipo de cultivo o tipo de vegetación, cobertura y especies dominantes en caso de vegeta

ción natural. 

Tipo de vegetación (CNA, 1989): 
M manglar 
P popal 
T tular 
P pastizal 
Z zacatonal 
MDM matorral desér1ico micrófito 
MDA matorral desér11co rosetófilo 
MC matorral crasicaule 
M S matorral submontano 
e chaparral 
MZ mezquital 
SAP selva alta perennifot/a 

Exposición 

SAS 
SMS 
SMC 
SBS 
SBC 
BC 
BCE 
BE 
BPE 
BP 
80 
Otra 

selva alta subperennifolia 
selva med1ana subperennifolia 
selva mediana caducifolia 
selva baja subperennifolia 
selva baja caducifo/ia 
bosque caducifolio 
bosque de cedro y táscate 
bosque de encino 
bosque de pino-encino 
bosque de pino 
bosque de oyamel 
(especificar) 

Determinar la exposición del perfil po~ medio de una bn.ijula y referir la orientación: N, NE, 
E, SE, S, SO, O, NO (este dato se omite en caso de que el sitio sea plano). 

Pendiente / 

Refe_rfr la longit~d aproximada de la penéaente en metros y detennlnar el gradiente por 
mediO de un clinómetro ~ midiendo la dis!ancla entre fas curvas de nivel en el mapa 
topográfiCo (en caso de mM:roreneve pronunc1ado este Ultimo método estará sujeto a error). 

_..:':....~~:..~."· ----""'-"--·- -· 
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Pendiente 
\porcentaje) !grados} 

9 

Relieve 
Pendiente sencilla (S)• 

'' 

Clave 
Pendiente compleja (Cr 

0·2 O- 0.5 casi plano casi plano O 
2 • 4 0.5 - 2 ligeramente inclinado ligeramente ondulado 1 
4 • 9 2 - 5 moderadamente Inclinado moderadamente ondulado 2 
9 • 18 5 • 1 o fuertemente Inclinado fuer1emenle ondulado 3 
1 B - 27 1 O - 15 escarpado moderado escarpado moderado 4 
27- 36 15-20 escarpado escarpado 5 

> 36 >20 muy escarpado muy escarpado 6 
• las pend1en1es sellClllas son ac¡uenas en que la Inclinación del terreno va en un solo sentJdO: las pendientes 

complejas son aquellas en las que la Inclinación del terreno va en varios senlidos. 

Forma del terreno / 

Para comprender Ja situación espacial de un perfil es necesario hacer una breve 
descripción de la geomorfologla local y referir su posición nslográfica, asf como la forma del 
terreno que lo rodea. El gradiente de la pendiente, su forma y longitud, son determinantes 
de los procesos pedogenéticos y de modelación del terreno, lo cual se ejemplifica en la 
Figura 2. En la car1ograffa de suelos las formas del relieve son crilerios importantes para la 
delimitación de unidades de suelo. 

La posición flslográflca puede referirse en la descripción del perfil según lo siguiente: 
1) posición plana: planicie, llanura 
2) posición en el punto de culminación de una elevación: meseta, cima, cresta 
3) posición en ladera: ladera cóncava, convexa, extendida, compleja, ondulada y posición 

en la ladera superior, media, Inferior o en el pie de ladera. 
4) posición en fondo de valle o depresión {relieve negativo) 

, .. 3 
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Figura 2: Ejemplo de un modelo de unidades del relieve y los principales procesos que 
ocurren en cada una de enas segUn Oalrymple et al., 1968. 



Ñ 
). i•' ,, 
'.i 

1 

~· ~ 
1 

1, 

;¡:· 
¡, 
1' 
'~ 

/ 

. •: 

1' 

.. , . "::.' ~ 

1 o 
También se menciona la geoforma en la que se encuentra el perfil: 
Morfología general: sierra, montaña, volcán, cerro, lomerío, altiplanicie, planicie, meseta, 
valle intermonlano. valle, planicie costera, isla 
Geolorma local: abanico aluvial. ciénaga, cráter, duna, llanura de inundación, meandro, 
monlicu/o, loma, pie de monte, pie de loma, terraza fluvial, lacustre o marina. 

En caso de la presencia de un mlerorelleve (diferencias en a/fitud de 18 superficie del 
lerreno a distan~ias de pocos metros} tamb1én se anotan las caracterfslicas del mismo, por 
ejemplo: cárcavas, hormigueros y rermiJeros, rel•eve "gilgai" por presencia de arcillas 
expandibles, etc... / 

Evidencias de erosión 

Si se observan evidenciaS de eros1ón acelerada o deposición de materiales como 
resultado de procesos erosivos en el área inmediata al perfll estudiado, esto debe 
reportarse de acuerdo con lo siguiente: ·. · 
1. Se deberá distinguir entre erosión (o deposición) hfdrica o eólica. 
2. En caso de eros.ión hidrica, deberá referirse si la eros1ón es laminar, en canales, en 

cárcavas ó en tuneles. 

El grado de la erosión ocurrida podrá est1merse a través de la comparación de silios 
perte~ecientes a la misma l!~idad de suelo carentes de evidencias de erosión con aquéllos 
que SI las presentan; se ut1hzan los siguientes criterios para su clasifJcac1ón (Soil Survey 
Manual, 1993). 

Clase 1: 

Clase 2: 

Clase 3: 

Clase 4: 

Pérdida <25% del espesor original del horizonte A o E. o de los primeros 20 cm 
en caso de que los honzontes A o E tengan un espesor menor que 20 cm. En 
la mayor parte del área, el espesor del horizonte superficial se encuentrá 
dentro del intervalo normal de variabilidad de sitios no erosionados y sólo 
algunas zonas (<20%) muestran diferencias apreciables en espesor. 
Pérdida de 25 a 75% del espesor origmal del horizonte A o E, o de los 
pnmeros 20 cm en caso de que los horizontes A o E tengan un espesor menor 
que 20 cm. El horizonté superiicial consiste de una mezcla del horizonte A o E 
onginal y los materiales subyacentes. 
Pérd1da > 75% del espesor original del honzonte A o E. o de los primeros 20 cm 
en caso de que los horizontes A o E tengan un espesor menor que 20 cm. En 
la mayor parte del área ha quedado expuesto el material subyacente a los 
honzontes A o E originales o, en caso de quo los horizontes A o E hayan sido 
de gran espesor, el horizonte superficial consiste de una mezcla del honzonte 
A o E original y los materiales subyacentes. 
Pérd1da total de los horizontes A o E onginales, o de los primeros 20 cm del 
suelo. en caso de que Jos honzontes A o E tengan un espesor menor que 20 
cm, y afectación de parte de los honzontes subyacentes. La mayor parte del 
área muestra un sistema de cárcavas muy desarrolladas. 

Material parental 

Todos los materiales expuestos en la superficie terrestre se intemperizan en función de las 
condicione~ c~málicas ~revalecientes. generándose asf los procesos pedogenélicos. Estos 
se d1ferenc.1aran en su lrpogénesis en función de la morfología y composictón mmeralógica 
del matenal parental. Su conocimiento es de importancia para la interpretación 

-·-·-~~_.,......_ ___ .__,_,._.._- --· ·----------, -·-

\ 

' 5 

11 

pedogenélica del suelo, al igual que para la evaluación de la liberación de nutrimentos a 

largo plazo. 

la información que debe incluirse en la desc.r~pción ~el peri~l es la siguiente: . . . 
• origen del material parental. residual, co!uv1al, aluv1al, manno, lacustre, glac1al, eóhco, 

- tipo de rocas. 

la identificación de las principales rocas a través d~ su~. características mac~oscópicas se 
presenta en la siguiente clave (según Pape, 1971. ~~mphl1cado): 

Caracterishcas macroscópicas Contmuar T1po de roca 
en el No. 

a. Granular grueso. tamaño dommante > 1mm, matriz tina 
2 taltanle o solo presente en el espacio poroso. . 

b, Granular fino, sólo tamaños < 1 mm, compactac1ón 
med•a. rompe en superficies acc1dentadas, con el 

15 cuchillo puede destruirse la un1ón de los granos. 
C, Uniformemente compacto o vil reo, rompe en ast11las o 

concoidalmente, a veces poroso. los poros pueden 
estar vacios o rellenos de sustancia mineral de colores 

8 claros. 
d, Poriirico (gran porcentaje de masa basal fina. con in-

cru:otaciones gruesas que generalmente no 11enen 
contacto unas con otras. Las incrustaciones general-

11 mente son cristales IndiViduales, a veces idiomortc:sJ. 
2 a, Totalmente cristalina. compacta, cristales de tamanos 

3 muy similares, s1n componentes de origen orgánico. 
b, Consiste de granos y componentes gruesos, presenta 

rasgos de tensión mecánica o ac~1V1dad de 
14 organismos, generalmente estrat.Jhcada_ 

3 a, Consiste de una sola clase de mmerales . . 6 

b, Se distinguen varios tipos de componentes pnnc1pales. 4 

4 a, El ordenamiento de los componentes granulares no 
5 presenta dirección. 

b, El ordenannento de los componentes es en bandas 
12 con tendencia claramente paralela. 

5 a, Claro, obviamente cuano, componentes principales: 
cuarzo, feldespato potásico; componentes secunda-

Granilo rios: biotita, muscov1ta. 
b. Oscuro sin cuarzo. componentes principales: . 

plagiociasa: componentes secundarios: olivino, auglla, 
Gabro 

hornblenda. 
6 a, Puede rallarse con la uña. Yeso 

b, No puede rallarse con un cuchillo, o resulta dilíc1l Cuarcita 

e, Puede rasguñarse con un cuchillO, pe. ro n~ con la uña. 7 

7 a, Se reconocen claramente minerales md1v1duales, 
Mármol efervesce fuertemente con HCI 10% 

b. No se reconocen minerales individuales, efervesce 
Caliza 

fuertemente con HCI 10%. 
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Características macroscópicas 

c. M1nerates ind1v1duales reconocibles, el polvo solo 
efer.tesce débilmente con HCJ. 

8 a. Muy porosa, color claro y ligera. 
b. Poco porosa o sin poros. 

9 a. PueOe rallarse con el cuchillo 
b. No o casi no es posible rallar con el cuchillo. 

10 a. Color gris a negro, similar a concreciones, su superficie 
es globosa. 

b. Color negro a rojo oscuro, brillo vítreo, rompe en lajas. 
c. Muy oscura y compacta. vér1ices no translucentes a 

veces presenta burbuJas. ' 
11 a. Ma~a basal muy obscura, inclusiones de olivino 0 aug1la. 

b. Masa basal clara. generalmente un poco rojiza· 
in.clusiones predominanlemente de cuarzo. ' 

12 a P1za~roso, generalmente de grano f1no. en parte 
eldohabte. 

b. Pizarroso, compacto, granular, no exfohable, 
component~s principales: cuarzo. feldespato, micas 

13 a. Al~o conten1do de micas macroscópicas. · 
b. Brillo acerado, textura grasosa. 
c. No llene minerales vis1bles. brillo opaco. 

14 a. M~cho~ compo~~nles gruesos. angulares y redondea· 
do_, m1nerJies Jd1omor1os, magmállcos reconocibles 

b. Muchos componentes gruesos (mm-cm) redondead~s 
c. Muchos componentes gruesos angulares (mm-cm) · 
d. Tamaños de partículas muy diversos, tos compone~tes 

fmos son margas (15e}, los componentes gruesos son 
fragmentos de roca (líllcos}. 

e. ~amaños ~e par1fculas muy dJversos, los componentes 
f111os son hmos. los componentes gruesos son 
fragmentos de roca (líticos}. 

f Componentes casi exclusivamente < 2 mm 
15 a. Granos de diámetro predominantemente d~ f mm 

b. Granos de diámetro predominantemente de 0.1 mm. 
C. Granos predommantemenle de diámetro< o tmm 

granos indiViduales perceptibles. · ' 
d. Generalmente conliene carbonatos. 
e. Granos individuales no perceptibles, diámetro < o 1 

mm. · 

f. Granos.de tamaño< 0.1 mm, granos individuales no 
erce t1bles. contiene carbonatos. / 

Profundidad del manto freático 

Continuar Tipo de roca 
en el No. 

9 
7 

10 

13 

15 

Dolomita 
Pómez 

Pedernal 
Obsídiana 

Basal!o 

Basalto 

Granodiorila 

Gneis 
Micacita 
Filita 
P1zarra arcillosa 
Toba volcánica .•. 
Conglomerado 
Brecha 

Margas 
glaciares 

limonila glaciar 

Arenisca gruesa 
Arenisca fina 

Limonita 
loess 
lu!Jta 

Mar a .. 
Donde es posible se refiere la profundidad del man · 
des~ripción ~1 igual que la profundidad media anual e lo freáhc~ en. el momento de la 
máx1ma y m1nima. El nivel máximo puede inferirse en ~7 una eshmac1ón de la flucluación 
en el color del perfil. gunos suelos a par1ir de cambios 

'• 

1 • 
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3. Características· y espesor de los horizontes 

El estado de desarrollo de cada suelo se reconoce a través de capas de dilerenles 
caraclerlsticas, aproximadamente paralelas a la superficie, producidas por los procesos 
pedogenéticos. Estas capas se llaman horizontes, la intensidad de su desarrollo y las 
combinaciones en las que están presentes son la base de la clasificación de los suelos. 

Profundidad y espesor _,// 

Los limites de los horizontes minerales (es decir zonas con predominancia de matena 
mineral) se sei'ialan en cm; la cinta métrica se coloca de manera !al que el cero quede en el 
limile entre el suelo mineral y el mantillo (horizontes orgánicos). De esta manera, los 
horizontes orgánicos tienen valores positivos, mientras que los horizontes minerales llenen 
valores negalivos. 

Paralelamente, se mencionan los espesores de cada horizonte en dm, por ejemplo:. 

lipa de horizonte: 
1. Orgánico 
2. Orgánico 
1. Mineral 
2. Mineral 
3. Mineral 

Textura 

Profundidad [cm]: 
de+ 10 hasta +3 
de +3 hasta O 
de O hasta· 15 
de -15 hasta ·35 
de ·35 hasta -74 

Espesor [dm]: 
0.7 
0.3 
1.5 
2.0 
3.9 

'· 

La composición mecánica de un suelo, es decir, la dislnbución de los tama~os de las ·."T 
partículas que lo constituyen, se denomina textura. Es una de las características más 1 1 

importantes de un suelo y puede mferirse en campo a través de la •prueba al tacto•. Para 
realizarla se humedece una pequeña muestra de la fracción fina del suelo(< 2mm) lomada 
del horizonte a caractenzar. No debe presentar exceso de humedad en el momento de 
presionarla; la muestra se encuentra entonces a "capacidad de campo·. Posteriormente, se 
observan las características de moldeado, consistencia y granulosidad de la muestra, 
presionándola y palpándola entre los dedos y formando esferas y rollos. la tabla que a 
continuación se presenta contiene una clave para la designación de la clase textura/. A 
partir del diagrama de texturas puede determinarse el porcentaje de arena, limo y e•c1Jia 
que corresponde a cada clase textura!. 

En general las tres fracciones principales (arena, limo, arcilla) presentan las siguientes 
caracterislicas en la prueba de tacto: 
arena· no es moldeable, no deja materia/lino en las palmas de las manos, los granos 

son claramente palpables; 
limo: poco moldeable, se siente harinoso, la superficie, al palparlo entre los dedos 

índ1ce y pulgar, es áspera. se agrieta al presionarlo. 
arcilla: es moldeable, deja matenal fino en las palmas de las manos, la superfiCie, al 

palparlo entre los dedos Indica y pulgar, es lisa y brillante. 
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. ' 

COif. en No. ta•tura "'· 

2 

3 

S 

Intentar formar con la muestra un rollilo del grosor de 
un ''plz: 
a) moldeable; 
bl no moldeable 
Pelpar la consistencia entre los dados lndlce y pulgar 
a) adhesiva, se adhiere al dedo; 

bl no adhesiva, no moldeable. 
Frotar la muestre entre las palmee de les manos: 
a) consistenc~a muy hannosa, no se percrben granos ele arena; 
b) cons,stenc1a muy harinosa y se perciben granos de arena -· 
(<SO~•arena); 

el muy arenosa (50·85% arena), queda marertallrno en las tfoeas 
de la palma; 
d) muy arenosa (=>85% arena}, no queda materialllfiO en las lineas 
de la palma. 
Intentar moldear un rollo del grosor de una aguja 

· gruesa para tejar: 
- a) moldeable, suPerfiCie opaca. cons1stencla harinosa: 

b) moldeable. cons•slencla pláshca, pega¡osa; 
e) no moldeable, se adhiere al dedo, se perciben granos ele arena 
(>46~'• de arena) 
Evaluar la consislencia: • . 
al adhes•va. haroosa, se agr1ela lácllménle al presiOnar; 

b) ligeramente hannosa, casi no se agrieta, muy moldeable; 

e) granos de arena \IOSobles y perceplobles, se agrieta al pre510nar. 
Evaluar la superficie da la mueslra después da 
friccionarla con la ufla del dado: 
a) superficie opaca o con brillo tenue, casi no se perciben granos 
de arena: 
b) superhc•e opaca a l•geramente bnllosa. granos de arena 
perceptibles; 
e) superficie bnllosa. 

4 
2 

3 

5 
6 

7 

/ 

Franco 
arenosa 

limosa 
Franco lrmosa 

gruesa 
, Arenosa 

tranca 

Arenosa 

/'Franco arcillo 
arenosa 

Franco l1mosa 
!in a 

Francc·arcino· 
limosa 
Franca 

Franco 
art:~llos.a 

~ArCillO 

arenosa 

CA 

L 

Clg 

AC \ 

A 

/~_<_,_:_~,--~~ ... : !,V,':!:~~:Ia consistencia entre los dienles: Arcillo hmosa 

- .oc_ __ _cb"'~'"o""'''''"''~"''~~do•cma"'"~'>!Q"""''"'•·"---------------"" .. "";occoc~~O<iA~·~c~·'~'~~~'"c-fL--
~ (Schhchllng y Blume, 1966, modifiCadO) 

' 
/ 

... 

• 
7 

·:-

Trhingulo de texturas 

10 

A. arena 
e. franca 
L.limo 
A. arcilla 

Pedregosldad 

1' 

· ... · 
o 

Al estimar la textura al tacto, lambién se reporta el material grueso en porcentaje de 
volUmen (Vol%.). es decir, material de tamaños mayores que 2 mm, claramente visibles en 
la palma de la mano al hacer la prueba al tacto. También puede estimarse en la pared deL_ 

· perftl a través de la comparación con labias como las que se presenlan en el Anexo 2. · ., 
Además de señalar el porcenla¡e en volumen, también debe mencionarse el tamaño. 
dominante y ell.ipo de particulas gruesas, apoyándose en la siguienle labia: : ··: · 

>6.3. 20 

>20·63 

>63·200 
>200 

Formas 
-anguht~es-

cantos Cm 
medianos 

cantos Cg 
gruesos 

'ft· 

Formas 
4-edoR-deadas 

; 
gravas Gm 

medianas 
gravas Gg 

gruesas 
piedras 
blogues 

Piroclastos 

bombas. BoV 
y 

bloques BV 

p 
B 
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la pedregosidad se evaiUa con base en los cnlerios presentados en la s1guiente labia (Soil 
Survey Manual, 1993, modificado): 

Vol% 
<2 

2-10 
10-25 

25-50 

50-75 

> 75 

Color 

Caractenzac1on 
n1nguna hm11ac10n para la labranza 
es posible realizar labranza en surcos 
la labranza de cosechas escardadas es 
impracticable, pero pueden cultivarse pastos 
mejorados, vegetación arbus\lva y árboles 
imped1men1o a lodo uso de maquinaria, excepto la 
muy liviana; uso para pastoreo o silvicullura 
Impedimento total al uso de maquinana, uso para 
pastos pobres y Silvicultura 
pastos nalurales y silvicultura 

Clase 
o 
1 
2 

3 

4 

5 
(luenle Sotl Survey Manual. 1993, modtfocado) 

El tono Y la intensidad de los colores de los horizontes permiten hacer inferencias en 
relación con algunas características edálicas y procesos pedogenéticos. El color de un 
horizonte está determinado principalmente por los ácidos húmicos y fUiv1cos y compuestos 
de h1erro y, en menor med1da, de mangan~so (óxidos, hidróxidos, sulfuros). Por lo tanto 
refleja el contenido de materia orgánica, al igual que la existenc1a de procesos de 
ox~ación o reducción en los suelos. 

Su determinación en campo se realiza por med1o de tablas de color (Standard Soil Color 
Charts). Para ello la mueslra deberá humedecerse, para permitir la comparación de un 
horizonte ~on otro. La notación de las tablas de color es una designación sistemática ·con 
!etras .Y numero~ de las tres propiedades del color: matiz, pureza (de oscuro a claro) e 
mtens1dad. por e¡emplo: 5YR 4/2: SYA = matiz; 4 =pureza, 2 = intensidad. 
En caso de presentar 2 o más colores en un horizonte, deberá reportarse cada color, y 
además deberán notificarse los respectivos porcentajes de cubrim1ento. Se anotarán las 
siguientes caracter(sticas: 
Forma: a) manchas o moteado b) bandas 

e) venas d) nubes. 
Contraste: a) ~sólo se d1sl1nguen tras un examen detallado, tos matices e 

intens1dades de la matriz y del moteado son muy similares. 
b) QruQ._el moteado es claramente perceptible, las d1ferencias entre la 
matnz y la mancha varían en uno o dos puntos de mat1z y varias unidades 
en pureza o intensidad. 
e) prominente· las motas son perceptibles obviamente. Matiz, pureza e 
intensidad entre matnz y manchas d11íeren en varias un1dades. 

Abundancia: a)~< 2% de la superf1cie. 
b) !:iOmunes· 2 a 20% de la superficie. 
e) frecuentes· > 20 '%de la superficie. 

Tamaño: a) !!na.s_; < 5 mm. 
b)~5a15mm. 
c}~>15mm. 

lfmlte: a) bien defjnido Q abrupto· transición de color en menos de 1 mm. 
b) OOQ;_transición de color en menos de 2 mm. 
e)~ transición de color en más de 2 mm. 

--¡------
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Valor del pH o reacción del suelo / 
El valor del pJ-t pennile hacer Inferencias con relación a la disponibilidad relativa de 
nutrimentos y también controla impor1antes procesos pedogenélicos (Schroeder, 1969): 

Procesos pedogenétk:os con relación al valor 
del pH (ancho de la banda • lnleosldad del proceso) 

6 pH .,..;;3--4=,-,-:5:,_, 
linlemperlsmo qulmico 

7 8 9 

Movilidad de nutrimentos con relación al 
valor del pH (aocho de la bandi.. movihdad) 

pH 3 4 5 6 7 8 9 

Q.,eofoni!ación de minera tes$ -IR 'Ir toxicidad de --cow 

~escomposición de matena orgánical 

••••lhumihcacrónl 

••••••1activ1dad bmlóg;ca8 

agregación~ 

~ 

~ 

~----

Moh 

(luonle: Sch;oeder. 1969) 

En el campo, el pH se mide generalrriénte con papel Indicador o con un potenciómetro de 
campo. Para ello se le agregan a unos gramo.s de muestra de. suelo aprox. el doble 
(relación suelo- solución 1 :2.5) de --agua destilada o de soluc16n CaCI2 O O~ M. La 
determtnación se realiza después de ag11ar la muestra y esperar por lo menos 15 minutos. 

El valor pH se evalúa segUn el siguiente cuadro: 

pH 30 •o 5.0 60 
evaluacoón· exiiB· muy luerle· moda· hge.a· 

"""'· luerle· menle 
...,_ mente 

menle menle ácido men1e .... 0 

ácido ácrdo ácrdo 

65 
muy ... ~-
meflle ·-

7.0 75 80 
muy,;. 
fiQB13• ' 
men!G ,.,_ 

}•QBra
menle 
elc:ahno 

rnode· -menle 
ak:.alrno 

---------------,.,~:;;:: .. ~~~= 

85 
luerte· 
mente ........ 

., 

' 
1 
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Presencia de salinidad o sodlcldad 

la clasificación exacta de condiciones sali11as, sódicas o sahno-sódicas deberá efectuarse 
en el laboratorio. Sin embargo, es posible distinguir en el campo la presencia de sales 
mediante la observación del desarrollo de los cullivos, la Identificación de especies 
herbáceas halófilas, el reconocimiento de eflorescencias de sales en la superficie o la 
observación de una costra superficial agnetada y de consistencia bofa. 

En caso de contar con un conductimetro de campo, puede detenninarse la conductividad 
eléctrica en el sobrenadante de una suspensión de 1 parte de suelo y 2.5 partes de agua 
destilada (EC(1:2.SJ)· A part1r de esta determinación puede estimarse la conductividad 
eléctrica en el extracto de saturación (EC pF1.8) mediante la siguiente fórmula: 

ECpF1.8 (dS/m] = EC11 2 s¡[dS/m) x 250 x densidad aparente (g/cm3YCC [Vol%) 

donde ECpF1.8: conductividad eléctrica en el extracto de saturación. 
EC(1:2.s¡:conductiv1dad eléctrica de la suspensión 1:2.5 de suelo en agua destilada. 
La denf:ldad aparente se estima según la tabla presentada en la pág. 25 y 
CC eqUivale al contenido de humedad a capacidad de campo, mismo que se estima 
con ayuda de la tabla en la pá~ina 34. 

De acuerdo con el desarrollo de los cultivos o a la conductividad eléctrica en el extracto de 
saturación pueden distinguirse las siguientes clases de salinidad: 

Clase • Descripción 

O Los suelos no muestran exceso de sales en forma de 
eflorescencias en la super1icie del suelo o sobre los 
agregados. Prácticamente ningún cultivo muestra 
inhibición en su desarrollo o daños producidos por el 
exceso de sales. 

1 Suelos ligeramente afeCtados por salinidad o 
sodicidad. los cultivos sensibles muestran inhibición 
en su desarrollo, mientras que los tolerantes no. 

2 Suelos moderadamente afectados por salinidad o 
sodicidad. El desarrollo de los cultivos se inh1be y 
ningún cultivo crece bien. 

3 Suelos fuertemente afectados por salinidad o 
sod1cidad. Sólo plantas halófilas sobreviven 

1 IC.E.: conductividad eléctr~ea en el exlraclo de saluración 

C.E.l) 
(dSim) 
0·4 

4·8 

8. 16 

>16 

ClasificaciÓn 
FAO (1988) 

Fase salina 

Propiedades 
sálicas 

la P!esencia de.sodlcldad (un porcentaje de sodio intercambiable mayor que 15 indica 
propiedades sód1cas, segUn la clasificación FAO. 1988), puede inferirse en campo a través 
del ~alor del PH. del suelo, el cual generalmente es mayor que 8.5 en caso de existir 
pr!lp1edade~ sód1cas. También la presencia de una estructura débil o incluso falla de la 
~msma, al Igual que una baja conductividad hidráulica del suelo (ver pág. 37) son 
1nd1cadoras en campo de la presencia de sodicidad. 

\ 
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Contenido de materia orgánica 

El contenido de materia orgánica en horizo~tes superficiales puede estimarse 
aproximadamente considerando las siguientes vanables: a) textura, b) pH Y e) color ~en 
húmedo) El colo·r de un horizonte se origina, en gran pane, de la mezcla de s~st~6ne~~s hUmicas ·(negras 0 pardo oscuro) y minerale.s de colores má~ claros. La acumu aCI nnt e 
materia orgánica es mayor en condiciones ácidas que en cond1clones neutras. Por lo la do, 
la estimación del contenido de materia orgánica de los horizontes superflclale.s, pue e 
hacerse con ayuda del siguiente nomograma, tomando en cuenta las s1gurentes 

aclaraciones: · · 1 b · contenidos de 
1 No debe realizarse la estimación en horizontes subsuperf1c1a es con a¡os 
· materia orgánica ya que este llevará a resullados erróneos. á 

2. Si el material par~ntal es de color oscuro (po~ ejempl?· basalto). la estimación llevar a 
una sobreeslimación del contenido de matena orgán1ca. . . 

3. Si :!l horizonte contier.e cantidades significativas de. pirita ~~eS), tamb1én se sobresl1j 
mará el contenido de materia orgámca. La presencra de pmta puede comprob~~se a 
adicionar ata muestra unas gctas de ácido clorhfdrico al lO%. S1 se trata de pmta se 
nArcihlrá un olor a huevos oodridos {H,.S). 

pureza rcn húmedo) contenido do materia 

liJA ln¡eosldad es" orgéntca ~• 

[¿.B. lU.JI 1 ~ "' muy al!l 

" 12 

" 
•n• 

• 
• madt• •lla 

' 
5 

' 
3 

S 10 20 AO 60 lnU)' blili 
lACCA OS 

·, 

C·CAl 

~::~r.~ ...... ""1 J. 
r'~ a e:.. do ..... ~u.. ..... 1"" 

Los contenidos de maleria orgánica se evalUen de la siguiente manera: ( ... ~ •• J \ .. :.,..~\ 

%M.O. <1 2 
Cine (h) h" 
Evalua· muy boJa boJa 
e Ión 

·,, "'~ 

' h h -,. media ana 

~-., "" 

• 15 
hh 

muyalla 
H 

e~lremada· 
menle ana 

! 

-t"~~~t~r~,.,,n .. 
.. :. ~<::·- ~ :-

.----------·---~------~ .· 

1 

. ,' ~.;.: 
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Contenido de carbonatos 

En campo, el contenido de carbonatos se eslima observando la efervescencia de la 
muestra al adicionar ácido clortridrrco (HCI) al 10%. La cuanlificación solo es aproximada, 
ya que la rnlensrdad de la reacción dependerá de varios factores, como textura, porosidad, 
distribucrón de los poros, humedad de la muestra, distribución de los carbonatos en la 
muestra (granes, recubrimientos, pseudomicerios) y tipo de carbonatos (calcita pura 
(CaCOJ), dolomrta CaMg(C03)2 o una mezcla de ambas). 
En campo se le agregan unas golas de HCI al 10%. a una muestra de suelo hymedecida 
(pü~3 no confundir la emisión de burbujas de arre con una efervescencia), y el contenido de 
carbonatos se estrma evaluando la efervescencia de la siguiente manera 
(Arbertsgemeinschafl Bodenkunde, 1982): 

Efervescencia 
reaccron rnvrsible e rnaudrble 
reacción audible, ·pero invisible 
reacción lrgera, apenas visible 
efervescencia fuerte, pero breve 
efervescencra fuerte y 
prolongada. 

~Humedad actual / 

Evaluación 
libre de carbonatos 
muy bajo {k") 
bajo (k') 
medio (k} 
alto ("'k) 
muy alto (kk) 
extremadamente alto (K) 

o 
O a 0.5 
0.5. 2 
2a 10 
10 a 25 
25 a 50 

>50 

La lwmedad actual representa el grado de saturación con agua (también referible como 
luer2a de succión) del suelo en el momento de hacer la descripción. Se puede estimar de 
acuerdo con la siguiente relación: 

polvo ... .. ;:::;:; mucho ..... S a 
no se forma no se puede ... ·= se oscurece se aclara seca 4 
polvo . ... ;:::;:; un poco ·= muy poco sa 
no se forma moldeable (menos no se se aclara fresca 3 
polvo ..... ~ are_nas) ············= oscurece ... =: ·····= adhesrva al exprimirla brilla un no se se aclara húmeda 2 

.... :::=. poco .... ·········= oscurece ... S mucho ..... s 
fluye .. ·. no se se aclara mojada 

Estruct~ra del suelo es un término que se refrere a la agregación de las panrculas primarias 
e~ p~rtrcula~ compuestas. la estructura Influye determinantemente en el balance h(drico Yi 
t:rmrc_o. al rgual que en la aireación de un suelo e, indirectamente, en 13 actividdllf 
brológrca, el potencial de rendimiento y la erosionabilidad. . 
Un agregado natural (o ped) es producto de las interacciones de los procesos trslcos, 
quimicos y biológicos que ocurren en los suelos. en contraste con un terrón, que es .. 

" i • 
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reducto de un disturbio (por ejemplo, labranza), o un fragmento •. que se fo.rma por la 
~ptura de la masa del suelo a través de superticies n~turale_s lábiles (por eremp~~ por 
efecto de procesos de congelamiento y deshielo). Tambrén drfler~ de una concrec n o 
nódulo, debk:Jo a que estos últimos so~ producto de la concentracrón local de compuestos 
que cementan irreversiblemente un con¡unto de granos. r 
En el campo sólo es posible describir la macroe~tructura. La micro.estructura se a na rza en 
láminas delgadas a través del análisis microscóprco en el iaboratorro¡ d. 1 .b ·ón mutua 
Al describrr la estructura en campo se hace referencia a la morfolog a y rs rr uc~ó En el 
(tipo) de los agregados, su tamaño (clase) y su g~ado de desarroll~ o agregacr n. 
diagrama adjunto se esquematizan y descnben los trpos de estructura. 

Suelo con agregación 

esferoides 

porosos rt>larivamenle 
no porosos 

----

bloques o pohedros 

caiiS planas y 
redondeadas 
mezcladas con 
mochos vértices 
redondeados 

caru planas r la 
mayor la de los 
vél'1rces son 
ruertemenle 
angulares 

Suelo sin agregación 

/ 
1 grano simple 1 

de 

olumnar !laminar) 

·mt···· ~· ··::'--:.~ 

semt>jan pnsmas. con las ceras 
verticales bien dehnlclas r los 
vértiCes angulares 

partes su· 
periores de 
vértoces 
angulares 

partes superiores 
con vér11ces 
redondellldOI 

láminas 

'' .. 

-' 

1 
1 
' 
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Los tamaños de tos agregados (en mm} 
también las támmas en el Anexo 3): 

se refieren segUn las siguientes clases ¡YW'· 

Clase Lammar Prismática Columnar Angular en Subangular Granular MIQBJÓO 
bloques en bloques 

mm 
muy fina <1 <10 <10 <5 . <5 <1 <1 
fma 1-2 10·20 10·20 5-10 5·10 1·2 1·2 
media 2-5 20·50 20·50 10-20 10·20 2·5 2-5 
gruesa 5·10 50·100 50·100 20-50 20·50 5·10 5·10 
muy >10 >100 >100 >50 >50 >10 >10 

ruesa 

los términos usados para definir el grado de la estructura son tos siguientes: 
0: sin agregación: no se observa agregación u ordenamiento alguno. Se dice masiva, 

c~an~o es coherente, y de grano s~m'?le, cuando no es coherente. <111 

1: ~ ped~ vagamente formados, dJffc1les de distinguir. Cuando se disturba este mate· 
nal, se obhene .u~a mezcla de peds enteros con mucho material no agregado. Este gra· 
dp puede subdividirse en muy débil y moderadamente débil. 

2: rryoderado· peds bien formados y nllidos, pero moderadamente durables. Cuando se 
dzsturt;>a este matenal, se obtienen numerosos peds enteros, algunos quebrados y poco 
matenal no agregado. 

3: ~ peds bien formados y durables. Cuando se disturba esle material, se obtienen 
pnnczpalmente pe~s. ~nteros, pocos quebrados y ningún material no agregado. Este 
grado puede subd1v1d1rSe en moderadamente fuerte y muy fuerte.· 

Rasgos pedológlcos 

~n este rubro se desc~iben todo tipo de rasgos observables, ya sea en las superficies de 
os awe~ados, en gnetas, poros o canales, por ejemplo: cubiertas sobre agregados 
(reve~tL~Ientos o ~utane.s), nó~ulos o concreciones, superficies de deslizamiento o facetas 
~e .'~•cc1on. • pr~s•ón (shckens•des), cementación. afloramientos de sales, evidencias de 
h;~v,dad b1ológ1ca (por ej~mplo, crotovi~as, excrer:nentos), artefactos, etc ... Se recomienda 

er m:nc16n de r.a cant1dad. grosor, hpo y locahzac1ón (en el caso de revestimientos), y 
deltamano y matenal (nódulos), siguiendo las siguientes •ndicaciones: 

a) Revestimientos (o cutanes) 
Cantidad· en manch d f 'd d ) . as o zonas e m1 as, quebrados (en muchos pero no en todos los 
agrega os . continuos (en todos los agregados) 
~ delgados, moderados, gruesos · 
I.u2.2;. . 6P~dra arcilla (raros), arcillas con óxidos de Fe arcillas con materia orgánica 
sesq1.11 XI os óx1dos e hidróxido d ' · cloruros), silice. s e manganeso, sales solubles (carbonatos, sulfatos, 

Localjzación· en caras hor' 1 1 1zon a es y verttcales de agregados, formando puentes entre 
granos o agregados, en poros o en canales de raices. 

Ejemplo de una descripción d · · · · · ruesos rob 
1 

~ reveshmmnt.os: revest•m•entos contmuos, moderadamente 
~ • P d ab emente de arcillas con materia orgánica en caras verticales y horizontales 

.J e agrega os. · 

.~ 

1 

1 
1 
i 
' 
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b) Cementación 
Este témino se usa para describir la cementación del suelo por materiales que no sean 
arcillas (por ejemplo: carbonato de calcio, sn1ce, óxidos e hirdróxidos de Fe y Al, yeso}. La 
cementación generalmente persiste al humedecimiento, por lo menos si este no es 
prolongado. Se diferencian tres grados de cementación: 
cementado débjl· la masa cementada es frágil y dura, pero puede quebrarse con las 
manos. 
cementado fuerte· la masa cementada es frágil y no puede quebrarse con las manos, pero 
sf con un martillo. 
endurecido: frágil, no se suaviza con humedecimiento prolongado, es tan extremadamente 
duro que sólo puede quebrarse con un golpe muy fuerte con un martillo. 

e) Nódulos ( o concreciones) • . 
Los nódulos son acumulaciones locales de ciertos compuestos qufmicos, endurec1das, que 
forman granos o nódulos de diferentes tamaños, formas y colorés. Ejemplos: acumu· 
ladones locales de ~alc1ta (carbonatos de calcio) y de óxidos de fie"o y manganeso. La 
descripción deberá incluir información sobre abundancia, tamaño, dureza, forma, color Y 
naturaleza, según las siguientes especificaciones: 
abundancia: muy pocos(< 5%vol.) tamaño: 

pocos (5 • 15% vol ) 
frecuentes (15-40% vol) dureza: 

color: 

muy frecuentes (40-80% vol.) 
dominantes (> 80% vol) 
negro, rojo, blanco 

pequeños (c1mm de diámetro) 
grandes (> 1 mm de diámetro) 
suaves (se quiebran con la uña) 
duros (no se quiebran) 

forma: eslérica, irregular, angular 
naturaleza: Fe-Mn, calcita, gLbs•ta, etc. 

d) Afloramientos de sales (o eflorescencias) 
Se describe su tipo y su forma: 
Tipo: carbonato de calcio, yeso, cloruro de sodio, etc... • . .. 
Forma: películas sobre agregados, pseudomicetios, costras, venas finas, nodulos, mdos. 

e) Evidencia de óxido-reducción (o hldromortismo) 
En caso de presenc1a de manchas o motas resullantes de condiciones alternas de-;..:.(,· 
reducción y oxidación se describirá su ubicación (exterior o interior de los agregad~s. 
paredes de canales de raíces o poros gruesos), su forma. conlraste en color, abundanc•a. 
tamaño y límLte (ver lo especificado para la descripción del color del suelo).. . 
Procesos de reducción intensos {para la adjudicación de prop1edades glcy~cas o stagmcas, 
según la clas1hc.ación FAO, 1988); pueden reconocerse en campo al ad1c1onar unas gotas 
de las siguientes sustancias sobre la cara de un agregado tomado de la cara del per111 
recLentemente quebrado y observar la siguiente reacc1ón: . 

aparición de un color azul oscuro sólido al ad1cionar una solución acuosa de ferroc1anuro 
de potasio (K3Fe(lll) (CN)6 al 1%, o 
aparición de un color roJo fuel1e al adicionar una sotuc•ón de a,a dip~tid•lo al O 2% en áci· 
do acét1co. 

f) Presencia de superficies de~. deslizamiento (o facetas de fricción-presión) 
Se les llama super1LCLes de desliz o facetas de fricción-presión a las superticies brillosas de 
los agregados producto del alineam•ento de las arcillas de la masa basal de los agregados 
en el proceso de expans•ón y contracción de las mismas, al hurñedecerse y desecarse el 
suelo. · 

1 1 
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g) Presencia de aluminio "aclivo• 
Se denomina aluminio activo a aquél provenienle de minerales secundarios de bajo orden 
eslructural (alolano, imogol1ta) y de ó)(idos e hidróxidos amorfos de aluminio, todos ellos 
neolormac1ones caracleristicas de suelos desarrollados a partir de materiales volcánicos 
(ricos en vidrio y otros minerales lácilmenle intempenzabtes), predominanle-mente bajo 
climas húmedos. La presencia de aluminio activo es indicadora para la determinación de 
propiedades ándicas, caracterlslica de los Andisoles (FAO, 1988). Se puede evaluar 
cualdat.vamente en campo al depos•tar un poco de malerial de suelo sobre un pedazo de 
papel filtro y añad1rle, primero, unas gotas de indicador de fenolftalefna al 1% y, después, 
unas gotas de fluoruro de sodro (NaF) 1 N (Fieldes y Perron, 1966). Ellluoruro tiene una 
gran afinidad al Al activo y reemplazará a los grupos OH asociados a éste, de m?nera que 
el pH ascenderá a valores mayores de 8 2. Si hay Al activo en cantidades impor1antes, la 
muestra se tornará de color guinda. 

Estabilidad de agregados 

La estabilidad de los agregados determina, por un lado, la penetrabilidad de las rafees y, 
P.or otro, la r~sistencia a la destrucción y, consecuentemente, a su erosionabilidad por 
vrento o agua. 
En el campo se evalúa depositando aprox. 1 O agregados de diámetro entre 1 a 3 mm en 
una cápsula de porcelana y saturándolos con agua. Tras hacer rotar suavemente durante 
30 segundos la cápsula en la palma de la mano .. se evalúa el grado de descomposición de 
los agregados, según la siguiente relación (Schtichtrng y Blume, 1966): 

sobre los pequeños 
grandes y pequeños 

Do,m;;nan los fragmentos pequeños sobre los grandes 
Sólo fragmentos pequeños y turbrdez notable del agua 
Descomposición total y alta turbidez del agua 

-,!·-Roras 

ESte rub.ro rncluye todo hpo de poros, grietas. canales de lombnces y rafees etc. Todos ellos 
son de rmpor1ancia para el drenaje interno y la aireación del suelo. Debe descrrbirse su 
abundancia, tamaño dominante, distribución y forma, para lo cual se utitrza una lupa: 

Abundancia· 
pocos: 
comunes: 
muchos: 

Tamaño· 
micro: 
muy finos 
finos: 
medianos: 
'gruesos: 

1 a 50 por dm2 
51 a 200 por dm2 
más de 200 por dm2 

<0075mm 
0.075 a 1 mm 
1 a2 mm 
2a5mm 
> 5 mm, 

Qjstribución· 
dentro de agregados: la mayorla dé los poros 
está dentro de los agregados (inped). 
fuera de los agregados: la mayoría de los poros 
está entre las caras de los agregados, por ejem
plo. entre las interfaces entre agregados (exped). 

E2Ima; 
vesiculares: aprox. esféricos, no elongados 
interesliciales: de formas irregulares 
tubulares: aprox. cilíndricos 

\ 

-· -.; 
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Densidad aparente 

la densidad. aparente es un criterio importante para la evaluación del ~~lance hldrico r de 
nutrimentos de un suelo, y determinante con relación a la permeab1hdad y profundidad 
fisiológica. . 
La densidad aparente es la medida en peso del suelo secado a 105 C por umdad de 
volumen (g/cm3). Difrere de la densidad real en el sentido de que incluye al espacio 
poroso. 
Su determinación se rEializa al tomar muestras sin perturbar con pequeños cilindros de 100 
mL y secarlas a 1 OS C en el laboratorio. En campo se puede saC!lf un monolito d~ un 
volúmen determinado y llenar el espacio creado con agua, después de' haberlo recubierto 
!=On una bolsa de plástico. El volumen se determina vaciando el agua en una probeta Y 
midiéndola. El suelo removido !':e pesa en una báscula de campo y una alfcuota del mismo 
se lleva al laboratorio para la determinación de humedad. . 
En caso de no contar con la posrbilidad de secado de muestras, la densidad aparente sólo 
puede determinar~& semi-cuanlrtatlvamente en la pared del perfi~, según la slguie.nte tabla:. 

densidad aparente (glcm3) 
Característica: (válido para suelos secos) arenas y francos arcillo- evalua-

limos sos ción 

El cuchillo sólo se puede introducir ba¡o :..1.9 > 1.8 >1.6 
fuerzas mayores, la muestra casi no se alta 
desmorona. 
El cuchrllo sólo se introduce con drhcullad 1 a 

V 
2 cm en el suelo, la muestra se desmorona 1.4 
en pocos fragmentos que sólo se pueden 

_E!!rtir con d1frcullad. 
~1 cuchrllo se puede mtroducrr en el suelo 1.2 mediana 
con poco esfuerzo, la muestra se desmorona 

4 

en pocos fragmentos. los cuales pueden 
partirse en fragmentos más pequeños con la 
mano. · 
Al presronar suavemente, el suelo se ••/ 1.0 
desmorona en muchos fragmentos. baja 

La muestra se desmorona totalmente al 1.2 1.0 
tomarla. se ven muchos poros gruesos y muy 

1 gruesos. 
N olas. . la 1) En caso de que el contenrdo de matena orgámca sea mayor que ,2 %., 

densidad aparente estimada deberá reducirse en 0.03 gtcm3 por cada punto 
porcentu::.l de materia orgánica. 

2) En caso de presencia de aluminio aclfvo, consislencia grasosa del suelo Y 
tuwtropia (desintegración sUbtla del agregado al presionarlo entre los dedos 
pulgar e indice), la densidad aparente deberá reducirse entre 0.2 y 0.5 gfcm3• 
segUn la rntensidad a la reacción al aluminio activo. •. 

• 

'• 
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Profundidad y densidad de raíces 

la profundidad de rafees se _reporta en dm2 y se incluyen todos los horizontes en los cuales 
se o~serven más de 1 ralz l!na (diámetro < 2 mm) por dm2. La Intensidad de raíces se 
evalua contando las ralees f1nas en un área representativa dentro de un horizonte de 1 
dm2: · 

Ralees finas /dm2 Clasificación 
<1 
1-2 
3-5 

6-10 
1 t-20 
21-50 
>50 

nula 
muy baja 

baja 
mediana 

alla 
muy alta 

extremadamente alta 

Limite entre horizontes 

~os Umites· de los honzontes se describen en cuarlto a su claridad y de acuerdo con la 
lopo~rel/a que presentan: 

'·J:· . ·. 
. ·' -' ; •' ' 

abrupto (<2 mm) 
claro (2-5 mm) 
gradual (5-1¿ mm) 
difuso(> 12mm) 

!on®rafia· uniforme 
ondulado 
irregular 
quebrado 

-.. · 

\ 
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4. Nomenclatura y designación internacional de horizon
tes 

La nomenclatura _que se presenta a continuación se basa en la propuesta por FAO (1988) y 
se agregaron algunos sufijos propuestos por el Soil Survey Manual {1993) y otros por los 
autores. 

Los borjzontes prjncmates se designan con letras mayúsculas: 

H 

o 

A 

E 

B 

e 

R 

Horizonte orgánico, producto de la acumulación de materia orgámca depositada en la 
superf1cie bajo condiciones de saturación de agua durante periodos largos {a menos 
que el sitio se encuentre drenado artificialmente); contiene más de 30% de materia 
orgánica, si sus contenidos de arcilla en la tracción mineral son mayores que 60%, 
o, 20% de materia orgánica, si la fracción mineral no conltene arcilla, o contenidos 
intermedios de materia orgánica en caso de contenidos de arcilla intermedios a los 
mencionados. 
Horizonte orgánico, producto de la acumulación de materiales orgánicos depositados 
en la superficie. que no se encuentra saturado con agua por periodos mayores a po-_ 
cos días por año y que contiene más de 35% de materia orgánica. · 
Horizonte mineral de superficie que muestra acumulación de materia orgánica humili
cada, o cuya morfotogfa es producto de pedogénesis, pero sin las características de 
los horizontes E o B. 
Horizonte mineral que mue!.lra una acumulación de partículas de las fracciones de 
limo y arena ricas en minerales resistentes, es el resultado de una eluv1actón de 
arctllas. h1erro y alummio o una comblnactón de éstas 
Horizonte mineral que carece de estructwa rocosa (o por lo menos no es evidente) y 
que se caracteriza por una o más de las sigUientes propiedades: 
a) muestra una iluviac1ón de arcillas, hierro, atum1nio o humus, sola o en combinacio·· 
nes; 
b) \1ene una concentración residual de sesqUióxidos con relación al matenal parental; 
e) muestra una alteración de las condiciones originales del mate na\ parental con 
respecto a que presenta neoformac1ón de arcillas y ÓJ(idos de Fe y Al, además de 
formación de estructura granular, en bloques o prismática. 
Horizonte o capa mineral no consolidado, a expensas del cual se forman los 
horizontes A y 8, y que carece de propiedades características de los demás 
horizontes pnncipales. 
Roca consolidada subyacente. 

Los horizon\es transicionales, es decir, aquéllc.s que muestran características propias de 
dos horizontes principales, se designan con la combinación de dos mayUsculas, por 
ejemplo, AE, AB, BE, BC, AC. donde la primera tetra señala al horizonte cuyas 
características domman. 

Las subdivisiones de los horizon!es prmcmales se designan con letras minúsculas 
utilizadas como sublndices y que hacen alusión a la naturaleza esencial. Estos sufijos 
pueden combinarse para indicar proptedades que ocurren conjuntamente en un horizonte, 
pero normalmente no exceden de dos. En los honzontes transiciona\es no se usan suf1jos 
caracterisli~os de una sola de las letras mayUsculas, pero si se puede ind1car en caso de 
que un suft¡o sea caracteristico para las dos mayúsculas (BCk, ABg). 

1 3 
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a Acumulación de materia orgánica bajo condiciones temporales de saturación de agua, 
pero durante períodos más cor1os que los necesarios para el desarrollo de un horizonte 
H (por e¡emplo: Aa = Anmoor). 

b Horizonte enterrado o lós1J (por ejemplo: Blb). 
e Acumulación de concreciones, generalmente se usa en combinación con orto sufijo, 

que indique la naturaleza de las concreciones. 
e Horizonte que muestra eluv1ación moderada (menos que E) de arcillas, compuestos 

orgánicos, h1erro y aluminio (por ejemplo: Ae). 
Fermentación de la matena orgánica (por ejemplo: Of). 

g Horizonte moteado, que indica diferencias en condiciones de óxido·redUcción (por 
e¡emplo: Bg, Btg, Cg). 

h Acumulación de materia orgánica en horizontes minerales (por ejemplo: Ah, 8h). Solo 
se usa si el horizonte no presenta dtslurbios por uso de arado, pastoreo u otra actividad 
antrópica (por ro tanto los suf1jos h y p (ver abajo) son excluyentes mutuamente). 

1 Presenc1a de jarosita (por e¡emplo, en un horizonte sulfúrico). 
k Acumulación de carbonatos de calcio. 
m Horizonte fuertemente cementado, consolidado, endurecido. Este sufijo generalmente 

se usa en combinación con otro que indique la naturaleza del material cemen·tante 
(por ejemplo. Cmk = horizonte petrocátcico dentro de un horizonte C; 8ms: horizonte 
plácico, es decir espódico endurecido). 

n Acumulación de sodio (por ejemplo: Btn = horizonte nátrico). 
o Alteración in stlu muy avanzada. dominancia de la fracctón de arcilla y de arena rica en 

cuarzo: la arcilla mineral dominante es la caolinita. Igualmente dominan los 
sesquióxidos de !ie;ro y alum1nio (por e¡emplo. la g1bsita y hemallta). 

p Horizonte disturbado por arado u otras labranzas (por ejemplo. Ap). 
q ~cumulación de sílice (Cmq). . 
r Fuerte reducctón como resultado de condiciones anóxicas prolongadas (por ejemplo, 

por agua lreática (Cr)). 
s Acumulación de sesquióxidos (por e¡emplo: Bs = horizonte espódico). 
1 Acumulación de arcillas por duv1ación (por ejemplo, 8t = horizonte árgico). 
u No espec1f1cado. 
v Horizonte con fuerte carácter vértice (resultado de la presencia de arcillas expandibles. 

Muestra laceras de fricción-presión). 
w Alteración in s1tu relle1ada en mayores contenidos de arcilla, color más rojizo y 

presencia de estructura. en comparación con el horizonte subyacente (por ejemplo: 
Bw). 

x Ocurrencia de un lragipan (por ejemplo. Btx). 
Y Acumulactón de yeso (por e1empfo. Cy). 
Z Acumulación de sales de mayor solubilidad que el yeso (Az, Ahz). 

Los sufijos pueden usarse para descnbir horizontes diagnósticos, pero se hace énfasis en 
que el yso de alguna des1gnactón de horizonte en una descripción de perfil no 
n~cesanamente asume la presencia de un horizonte diagnóstico, ya que los símbolos 
Simplemente refle¡an una estimación cualitativa. 

Hor~zontes designados con una misma combinación de letras pueden subdividirse 
; ~~~~.calmente con sufijos numéncos. comenzando de fa super1icie (por ejemplo: 811, 812, 

Cuando e~ necesar!o distinguir entre discontinuidades litológicas, los números se usan 
como prel1¡os (por ~¡emplo, cuando el horizonte C es de material diferente que el del cual 
se formaron los honzontes sobreyacentes. la secuencia podrfa ser. A, 8, 2C, 3C). 

~.·0··-"~? 
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EJemplos de secuencias de horizontes de algunas de las principales 
unidades de suelo 

Fluvisol eutrico. 
Fluvisol calcárico 
Gleysol eutríco 
Regosol dístríco 
Leptosol réndzico 
Andosol mólico 
Vertisol euttico 
Cambisol calcárico 
Gypsisol eutrico 
Feozem calcárico 
Luvisol albico 
Planosol mólico 
Podzol háplico 

1 !, 

Ah-C1 ·Ab·C2·C3 
Ap·Ck1·Ab·Ck2· C3 
Ah·8g 1·Bg2·Cg 
Ap·C1·C2 
Ah·mCk 
Ah·8w·Cw·C 
Ap·A-AC-C 1 -C2 
Ah·AB-8wk-Cw·C 
Ah·AB-8ty-Cy 
Ap· Ah k 1·Ahk2·C 
Ap-E-8t1·8l2-Gt 
Ah-E-Big1-Btg2-Cg 
Ah·E·Bhs·Bs·BC·C 

') 
1 
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5. Principales tipos de mantillo en suelos forestales 

Las manifestaciones morfológicas 1fpicas del humus de los suelos y su distribución a 
prolundidad se conocen como tipos de mantillo. A través de su descripción con métodos 
sencillos de campo pueden hacerse importantes inferencias acerca del balance de 
nutrimentos en el silio as( como su dinámica. Para cada tipo de mantillo se distinguen 
horizontes orgánicos de material depositado en la superticie (horizontes l y 0) y un 
horizonte mineral rico en materia orgánica (horizonte Ah). 

los dilerentes tipos de mantillo se dislinguen por la actividad biológica que presentan, la 
dinámica de la descomposición de la hojarasca, el lipa de sustancias húmicas que los 
componen y la secuencia, espesor y estructura de sus horizontes. los mantillos típicos son 
Mull, Mor y Moder, presentándose diversas transiciones entre éstos dependiendo de las 
condiciones especificas en cada silio. Modalidades distintas a las tlpicas se encuentran 
especialmente bajo condiciones semi-terreslres o en sitios con drenaje deficiente. En estos 
casos el horizonte Oh generalmente se encuentra más desarrollado. Bajo condiciones de 
saturación de agua se presentan transiciones hacia las turberas (honzontes hfsticos). 

Mull: 
Secuencia de horizontes: l • (01) • Ah los horizontes orgánicos sobre la superficie son de 
espesores muy pequeiíos o incluso están ausentes en cler1os periodos, en caso de que la 
descomposición biológica sea muy eficiente. SI falta el horizonte Of, el espesor del 
horizonte Ah es generalmente mayor de 8 cm, si está presente un horizonte 01, el horizonte . 
Ah generalmente presenta espesores menores a 10 cm (a menudo de 5 a 7 cm). La 
estruc1ura del horizonte Ah es generalmente de migajón o granular, su contenido de 
materia orgánica es alto y la densidad de rafees es muy alla. Generalmente se presenta 
una alla actividad biológica y su balance de nutrimentos se considera eutrólico con una 
reacción ligeramente ácida a neutra y una relación C/N menor a 18. 

Mor: 
Se:uencia de horizontes: l • 01 • Oh • Ah. Los ho~zontes orgánicos sobre la superficie &on 
vanos y están presentes en todo el aiío, su espesor varía entre 2 y 8 cm. El espesor de los 
horizontes orgánicos generalmente es menor que el del horizonte Ah. los limites entre 
horizontes son generalmente difusos, es dificil separar claramente al horizonte Ah del 
horizon~e orgánrco sobreyacente. En el horizonte Ollas restos vegetales disminuyen con la 
prolundrdad ~ientras que las sustancias humilicadas aumentan y presenta una laminac•ón 
tenue. El honzonte Oh muestra una alla densidad de ralees muy finas. La actividad de la 
rr.eso Y. macrofauna es moderada y la descomposición de la hojarasca es lenta. El balance 
de nutnmentos se considera mesolrófico, la reacción es ácida y la relación C/N está entre 
18y29. 

Moder: 
Secue.n~ta de ho~izontes: L • Of • Oh • (Ah) ó (Ae). los horizontes orgánicos sobre la 
superf1c1e son v.anos y están presentes en todo el año, su espesor es generalmente mayor 
qu~ el del honzonte Ah, los limites entre horizontes son claros y los horizontes son 
lác•~me~te separ~bles. El horizonte Oh se deja partir en fragmentos angulosos y presenta 
lam1nac16n muy hna. Muestra una mayor densidad de ratees gruesas que mantillos de tipo 
mor. La meso Y r:na~rolauna está casi ausente. la descomposición de la hojarasca es muy 
lenta Y ?Curr~ ~nnc•pal~ente en los horizontes superficiales. Se favorece la formación de 
sustancias humrcas móv1les que pueden ser translocadas c.on el agua que se infiltra en el 
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perfil. El balance de nutrimentos se considera como oligotrófico, la reacción es fuertemente 
ácida, los contenidos de P, N y Ca son bajos y la relación C/N es mayor a 29. 

En el siguiente cuadro se presenta un resumen de las principales características de los tres 
tipos de mantillo:~ • 

tipo de mantillo Mult Mor Moder 
secuencia de L·(Oh)·Ah L·(OQ·Oh·Ah L·Of·Oh·(Ah) 
horizontes 
requisitos para su hojarasca de hojarasca de hojarasca de 
formación descomposición decomposición descompoSICión 

rápida lenta o baja lenta, alla humedad 
actividad de 

organismos que 
mezclen 

descomposición de ++ + 
la hojarasca 
mineralización + 
espesor de los hori- muy bajo, muchas 2a8cm,<Ah >Ah 
zontes orgánicos veces ausentes 
morlologla de tos generalmente coherentes. angulosos, 
horizontes O ausentes limites difusos fragmentables, 

limites claros 
reacción neutra ácida fuertemente ácida 
relación C/N 10. 17 18.29 > 29 
balance de + 
nutrimentos 

1 5 
.. -~ ,_ 

\ 

¡ 
i 
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ti ¡ 
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6. Evaluación edafo- ecológica del sitio 

A continuación se presenta una sena de tablas y nomogramas a partir de los cu~les se 
pueden estimar parámetros fisicos y qufmicos. relacionados con_ balance hfdnco, de 
a1reación y de nutrimentos de los suelos, al 1gual que una sena de tablas para la 
evaluación de su capac1dad filtro y amortiguadora. La evaluación de cad~ parámetro se 
realiza de una forma ~. con el f1n de crear un marco de comparao:•ón para suelos 
desarrollados a partir de dilerentes materiales parentales y en condiciones climáticas Y 
topográficas disttntas al igual que con d•lerentes usos de suelo Para fines de ptaneac16n Y 
de evaluación de ti~rras para usos especlhcos (agricola, forestal, etc ... ) la evaluación 
deberá hacerse ba¡o consideración de las demandas particulares de cada cullivo o uso del 
suelo. 

Profundidad de desarrollo 

La profundidad de desarrollo señala al espesor del suelo sobre el malaria! parental no 
intemperizado. También se conoce por el nombre de solum. los horizontes A y B lorman 
par1e del solum, mas no los honzontes R. Los horizontes Cw pueden f?rmar par1e del 
solum, si las rafees pueden llegar a desarrollarse en ellos, es dec1r, si no están 
compactados ni cementados y si su contenido de piedras es menor que 70%. 

Profundidad fisiológica 

La prq:lundidad i al espesor del suelo en el que pueden penetrar y 
desarrollarse las raices. Puede abarcar como máximo al espesor de la 
profundidad estar restringida, además del lecho rocoso, por: 
• cambios abruptos de ¡fr,op;edades qufmicas de un horizonte a otro: por ejemplo, pH, 

presencia o ausencia carbonatos, cambios drásticos en el contenido de nutrimentos, 
etc.) 

• horizontes bajo condiciones de reducción; . 
• horizontes con capacidades de aireación y agua aprovechable muy baJas; 
- horizontes compactados o cementados; 
• pedregosidad de 70% o más; 
- eslructura desfavorable (por ejemplo: laminar, column~r y prismálica, en ese orden). 

La profundidad ltsiológica se evalúa de la siguiente manera (Arbeitsgemeinschaft 
Bodenkunde, 1962): 

Profundidad 

Evaluación muy somero somero 

Penetrabilidad de raíces 

40 
(cm) 

mediano 

60 >130 

profundo muy profundo 

La penetrabilidad de rafees denota las posibilidades reales que tienen las raf~es de 
desarrollarse en un horizonte. limitativas de la misma son pedregosidades y densidades 
aparentes altas, la escasez de poros gruesos y la presencia de estructura desfavorable 
(laminar, cotumnar y prismática, en ese orden}. La evaluación se basa en la descripción de 
la densidad de raíces (ver pág. 26} según la siguiente tabla: 

\ 

Evaluación 
Muy buena 
Buena 
Mediana 

Deficiente 
Ausente 
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Limitaciones 
No hay. 
Pedregosidad baja y densidad aparente mediana. 
E&tructura desfavorable (prismática o angular en bloques gruesa y fuerte) 
o pedregosidad mediana. U a k! · 
Presencia de varias limitaciones. _f c... ~ 
Limite de la profundidad fisi~~ica. [ J.s~\~ .;.\~ 

Porosidad y retención de agua 
•' 

' los suelos, como también los sedimentos y la mayorfa de las rocas, contl~nen ~iferenle ... :~' 
nUmero de poros de diámetros variados, dependiendo de su textura, dens1dad apare~~e .~; 
eslructura y contenido de materia orgánica. los poros se encuentran ya sea llenos de a1re ·~ 
o agua, según su diámetro y el balance hldrico del ~itio. La retención de agua en los suel?s ~ 
se comporta según las leyes de capilaridad y de adsorción a superficies fijas, de manera:,!:! 
que cuanlo más estrecho sea un capilar, más allo subirá el agua dentro de él y más grande •, ¡ 
será la fuerza con la que el agua sea retenida. Para que la planta pueda tomar agua. d~l¡¡=l~.' 
suelo, deberá aplicar fuerzas de succión mayores a las fuet2as de retención con las que ~!n~· 
agua se encuentra adsorbida al suelo. , . · ! !im·l, 
Si la totalidad del espacio poroso (VPT) se encuenlra saturada de agua, e.l suelo f!e·: 1~ 
encuentra a capacidad máxima de retención da agua. Los poros gruesos (de un~:·~· 
diámetro equivalente a más de 50_tqn se drenan por gravedad en tiempo m~y bre~e ·
(mientras el suelo no se encuentre bajo influencia del manto freático} y el e~pac1o.relal!~o , 11 
que ellos ocupan se denomina "capacidad de aireación" (CA). L~ canlldad,de agu~}.V 
restante en los poros de diámetros menores a 50~ es retemda con ~ension~a~¡¡J 
equivalentes a pF 1.8 y se denomina capacidad de ca!l'po (CI?)· • .• 1 .;1:.~ 
El pF se refiere al logaritmo sobre base 10 de la pres1ón med1da en cm de columna d~Jfi.' 
agua, donde P= potencial y F = energfa libre del agua. · ! , . 'l!;; ~ ;. 
La cantidad de agua que el suelo puede proporcionar a las plant~s se denom1na agu!ol}~. 
disponible (dCC) o rango de humedad aprovechable. Esta se encuentra en poroslot. 
de diámetros entre 50 y O.::}Lm. El agua retenida en poros menores a 0.2 m no puede ser 
absorbida por la mayorfa· de las plantas y se denomina •"agua muerta" o ~urto .de,.: l. 
marc:hilez permanente (PMP). En estos poros el agua es retenida,a pF de 4.2~ :;· ~ · •d~!¡;:r 
Por lo lanto: VPT =CA+ dCC + PMP · . '.!: , : l ¡f. 

CC=VPT-CAodCC+PMP :t:. , ·· i ¡, ;. 
dCC = CC- PMP ~:~.~.f ·. 1

' 

; 
de aireación 

(CA) 
Tolalldad 50-10 1.8-2.5 Med1anos Drenaje lento 

Capacidad Capacidad del espacio 
10. 0.2 2.5. 4 2 Finos Agua d1spo- de agua de campo poroso 

nrble para las disponible (CC) (VPT) 
plantas (dCC) 

< 0.2 >4 2 Muy fmos Agua muer· 
ta PMP 

.• ! -·-- .. 

--~f~ 
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Determinación del balance hfdrlco y de la distribución de los poros 

Los valores correspondientes a VPT, CC, dCC y CA pued~n inferirse a partir de fa textura 
de cada horizonte con las tablas que se presentan a continuación (Krahmer el 1 19gS) 
Y.a 9ue ~~ contenido de materia orgánica y la densidad aparenle también influye~ ·sobre ¡~ 
dtslnbu~tón de Jos po~os, deben hacers~ correcciones correspondientes. los valores de 
corrección para conlentdos altos de matena orgánica se leen en fa segunda labia. 

VPT (Vol%) CA [Vol%] dCC (Vol%] CC 
lel1ura 11 densk:lad aparente densidad aparente dens'"ad apa<enle (Vol%) 

ou densidad aparenta 
bmabmabmabma 

f. g i~ .. f! g ~: i: H H 
AC 46 39 33 18 16 i: ;g !! ~~ ~: ;~ 
CA 45 38 32 11 9 7 24 20 17 34 29 
L 49 42 8 5 28 26 41 37 
CL 50 41 38 9 7 4 27 24 21 
e 48 "o· 33 e 7· 5 20 15 13 4t 34 
CRA 49 41 34 4 3 3 15 12 40 33 
CAL 49 42 36 7 6 4 20 16 1 O 45 37 
CA 50 42 36 5 4 3 16 12 14 42 36 
A 57 45 3 3 16 12 9 45 38 

15 
21 
25 

32 
28 
31 
32 
33 

RA 50 42 35 5 4 3 16 12 54 42 
AL 52 43 37 4 4 3 15 

9 45 38 32 
VPT: VOlumen total de poros CA: capacidad de aireacl6n ~1 7 48 39 34 
CC: CapaCidad de campo d C: capacidad de agua d!SpOmble 
Densidad aparente: b. baja · m: media a: alta 
Textura arenosa: g. gruesa (2-<163 mm) m: med1ana {0.63-0.2 mm 11 Claves de texturas de la pág. 15. l. lma {0.2.0.06 nvn) 

Factores de corrección para contenidos altos de materia orgánica (Krahmer et al., 
1995

): 

Arel- M.o. VPT CA dCC Ce Arel- M VPT 
lla f%1 {Vol%) 118 •0 • CA deC ce 
% % 1%) !Vol%) 

h2 O • 1 5 +o S + 1.5 n 
h3 +25 -1 +1 +35 17·35 2 +3.0 +0.5 +05 +2.5 
h4 + 6.5 • 1 + 3 + 7.5 ~3 + 5.5 + 1 5 + 1.5 + 4 
hS + 10 O + 3.5 + 10 4 + 13 + 3 + 4 + 10 
h2 +1.5 O +0.5 +1.5 hhS +19 +5 +7 +14 

512 h3 .S 2 +3 +0.5 +1 +25 • +. +1 +1.0 +35 35·65 h3 . 
h4 +10 +2 +3.0 +8 h4 +65 +1.5 +2.5 ·.·11 
h5 + 14.5 +2.5 +40 + 12 + 13.5 + 2.5 +5.5 
h2 +2 +0.5 +05 +1.5 ~5 +19.5 +4.5 +10 +15 

12·17 h3 +5 +15 +1 +3.5 >65 2 +3.5 o +2 +35 
h4 h3 + 7 5 O S 7.5 

+ 11 5 + 2.5 + 3.5 + 9 h4 + 14 + 1 : 11 : 13 

h5 + 17.5 +55 + 4.5 + 12 ;;¡;--¡;¡¡h~S;o¡¡;;;';¡;20:;.;;;;-;•~2~;¡;;~'~I~6:;::-~'~I~B!..... VPT: volumen total de poros CA: capacidad de a1reaC!On dCC 
CC: Capacidad de campo : capacidad de agua dl~n,lble 
M. o.: materia orgánica 

<5 

' r,:.. -.:. r~ .O ~ j/ 
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Para la evaluación las lecturas obtenidas en porcentajes de volumen (%Vol) deben 
transformarse a Um2 de suelo. Para ello primeramente deben relacionarse al suelo fino, 
libre de gravas y piedras, multipllcando el valor obtenido de las tablas con el factor 

(100 ·%Vol. piedras)/100 
ya que las gravas y piedras reducen el espac10 poroso. Postenormente, tos valores 
obtenidos para cada horizonte deberán multiplicarse con el respectivo espesor del 
horizonle (en dm) para obtener Um2 Por lo tanto· 

dCC [Um2] = dCC (Vol%] x (1pü: piedras [Voi%])110C}x espesor [dm] 

Evaluación del espacio poroso total (VPT) 

la aptitud de un suelo de ser cultivado y labrado está relacionada directamente con su 
espacio poroso. La evaluación se realiza por horizontes de acuerdo con la siguiente tabla: 

VPT (Vol%) 
Evaluación muy bajo 

<30 40 50 
bajo mediano 

Evaluación de la capacidad de aireación (CA) 

60> 
alto muy alto 

Capacidades de aireación muy bajas a bajas representan serias restricciones en rplación 
con la profundidad f1S1ológ1ca de un suelo. En presencia de agua freática o agua 
estancada, la capacidad de aireación se convierte también en capacidad ad1cional de 
retención de agua. Capacidades de a1reación altas ind1can lenta elevación de agua capilar, 
pero alto drenaje de agua pluvial Suelos ricos en nutrimentos requiere.n de una _alta 
capacidad de aireación, ya que de no tenerla, la descomposición de los residuos orgámcos 
será incompleta La evaluación de la capacidad de aireación se realiza también por 
horizontes según la siguiente tabla: 

CA (Vol%) 
Evaluación 
Ejemplos 

muy ba¡a 
honzontes 

Cg, Bg 

ba¡a 
horizontes 

Cw,Bt 

7 
med1ana 

horizontes 
Bw 

12 
alta 

horizontes 
Ah 

Evaluación de la capacidad de agua disponible (dCC) 

18> 
muy alta 

honzontes 
Ap 

La capacidad de agua disponible (o rango de humedad aprovechable) de un suelo 
representa a la cantidad de agua retenida que puede ser absorbida por las plantas. La 
capacidad de agua disponible se determina en el espacio radicular efectivo. Este último se 
define con base en la profundidad máx1ma de ta que las raices llegan a absorber agua en 
años secos (Arbeitsgemeinschalt Bodenkunde, 1 982). En caso de que el suelo se 
encuentre bajo influencia del manto lreático, la capacidad de agua disponible se ve 
renovada constantemente. En el mciso "Evatuac1ón del balance hldnco en suelos 
influenciados por mantos freáticos cercanos a la superficie• se describe como debe 
considerarse el aporte de agua por ascenso capilar del manto freático. 
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El espacio radicular efectivo se puede inleñr si se considera la textura, según la siguiente 
tabla: 
Textura 11 EspaciO radiCUlar electrvo 
A 5~ 
AC 7dm 
CA Bdm 
L. CAL, C, CA, AA, AL, A 10 dm 
CAL 11 dm 
Nota: En caso de densidades aparentes altas, los valores d1sminuyen entre 1 y 2 dm. 
1) Claves de te.l'tura en la pág. 15. 

La evaluación de la capacidad de agua disponible en el espacio radicular efectivo se 
realiza med1ante la sigwente tabla: 

dCC (Um 1 <50 90 140 200< 
evaluac1ón muy bara baja mediana alta muy alla 

Evaluación de la capacidad de campo 

la capacidad de campo (CC) representa a la canlidad de agua que puede ser retenida en 
un suel? contra la f~erza de gravedad. En esta agua igualmente se pueden encontrar 
s~stancta~ en solucrón, que no puede_n ser absorbidas por las par1fculas sólidas (por 
e¡empiQ, nttralos) Por lo lanto, la capactdad de campo tambtén representa una medida de 
la capa~tdad de rete~ción de estas s~stancias que evita que sean lixtviadas al subsuelo y 
cont~mtnen a los acutferos. la capactdad de campo también es impor1ante para el balance 
térmtco de los suelos. Mientras más hümedo esta un suelo, necesitará más calor para subir 
fa tem~eratura_ 1 grado, lo cual repercute en que en zonas templadas hümedas el ciclo 
vegetthvo comtence más larde en el año, si los suelos presentan CC altas. Por el otro lado, 
la temp~ratura almacenada ,puede ser retenida durante mayor tiempo bajo CC altas, lo cual 
se reffe¡a en meno~ vulnerabtltdad a heladas tempranas en estos sitios durante el otoño. 
La CC se determma convencionalmente hasta profundidades de 1 m y en caso de 
presentarse la roca madre a profundidades menores de 1 m, en toda la p~ofundtdad de 
desarrollo. Se evafüa por medio de la siguiente tabla; 

CC(Um) <130 260 390 520< 
Evaluactón muy baja ba¡a mediana alta muy alta 

Ev~l~aclón del balance hídrico en suelos influenciados por mantos 
freattcos cercanos a fa super1icle 

~"1 caso, de que el manto freático se encuentre cercano a la superficie el balance hfdrico 
e sdue 0 se verá complementado por la ascención capilar de ag~a lo cual deberá 

cons1 erarse en la evaluac'ó L 1 . . • . 
d . • n. os va ores correspond•entes a la ascenctón captlar en mm 

tartos se encuentran desglosad 1 • • • • Ir ár .d os en a stgwenle labia, segun la dtstancia del manto 
e •co Y const erando la textura del suelo (Arbeitsgemeinschaf1 Sodenkunde, 1982): 

~·r:.---- -- -"'"-------r 
;; . 
2· 
~i· .. 
. R' 
~ .. ' 
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Prolundidad del manto freático en dm 
Textura1) 2 3 4 5 6 7 8 9 10 12 14 

Ascenso captlar (mmfdia) 
A gruesa >5.0 5.0 1.5 0.5 0.2 0.1 
A media >5.0 >5.0 >5o 3.0 1.2 0.5 0.2 <0.1 
Afina >5.0 >5o >5.0 >5.0 3.0 1.5 0.7 0.3 0.2 <0.1 
AC >5.0 >5.0 >5.0 >5.0 5.0 3.5 2.0 1.5 0.8 0.3 0.1 
CA >5o >5o >5o >5.0 >5.0 >5o 5.0 3.0 2.0 1.0 0.5 
CRA >5.0 >5o >5.0 >5.0 30 2.0 1.0 0.7 0.4 0.2 <0.1 
L, CL >5.0 >5.0 >5.0 >5.0 >5.0 >5.0 >5.0 5.0 3.5 2.0 1.0 
e >5.0 >5.0 >5o >5.0 >5o >0.5 4.5 30 2.5 1.5 0.7 
CAL >5.0 >5.0 5.0 3.5 2.0 1.3 0.8 0.5 0.3 0.2 <0.1 
CAL >5o >S. O ::.5.0 >5o 4.5 35 2.5 2.0 1.5 0.8 0.4 
CR,RA >5.0 5.0 2.5 1.2 0.7 0.5 0.3 0.2 0.2 <0.1 
AL 4.0 2.0 1.1 0.7 0.5 0.4 0.4 0.3 02 0.2 0.1 
1) Claves de textura de la.pág. 15 

Evaluación de la conducllvidad hidráulica en condiciones de 
saturación 

17 20 

<0.1 
0.2 

0.5 0.2 
0.3 0.1 

0.2 <0,1 

0.1 <0 1 

La conductividad hidráulica del sueto es una propiedad lfsica que describe su capacidad 
para transmitir agua. Es un parámetro impor1anle tanto para el uso agrícola de un s~elo, 
como para la evaluación ecológica del sitio. Se puede medir cuantitativamente en térmrnos 
de velocidad de paso de agua a través de una unidad de seccrón transversal de suelo 
saturado en una unidad de tiempo bajo condiciones hidráulicas y de temperatura 
especílicas (conductividad htdráulica bajo condtciones de saturación). Sin embargo, debe 
considerarse que para la evaluación del compor1amiento de un suelo frente a eventos 
pluviales, la conductividad hidráulica solo es uno de los parámetros a considerar, junto con 
el escurrimienlo superlicial y la permeabilidad bajo condiciones insaturadas, como lambién 
la inllllración (ver el siguiente mciso; "drenaje nalural"). 

La conductivtdad hidráulica de un suelo en condiciones de saturación puede estimarse 
bajo consideración de la textura y la densidad aparente, según la siguiente tabla 
(Arbeitsgemeinschah Bodenkunde, 1962): 

Denstdad aparente 
Textura 1) Baja Mediana Alta 

Conductivtdad hidráulica (KI) (crnldía] 
>300 100-300 
>100 40-100 

Arena gruesa > 300 
Arena media > 100 
Arena fina 100·300 40·100 10-40 
CA 40·100 10·40 1·10 
AC, CRA 1 00-300 40-100 1-40 

10·40 <1-10 
10·100 <1-10 
10-40 <1-10 
10-40. <1-10 

L, CAL, CL 40-100 
e 1oo-3oo 
CAL 40-100 
CA, RA, Al. A 40-300 
1) Claves de textura en la pág. 15 
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La evaluación de fa conduclivJdad hidráulica se realiza según los criterios establecidos en 
la siguiente tabla: 

Kf jcm/dia) 
Evaluación Muy 

baja 

Drenaje natural 

<1 
Ba¡a 

10 40 
Med1ana Alla 

100 300 > 
Muy alta Ex1rema

damente 
alta 

El drenaje natural se refiere a la frecuencia y duración de periodos hUmados en el sitio o 
localidad a estudiar. No se consideran alteraciones del régimen de humedad inducidos por 
el hombre. como serian el drenar o irrigar una parcela, a menos que estas acciones hayan 
modificado determinantemenle la morfología del suelo. 

Se evalúa la clase de drenaje correspondiente para el sitio de acuerdo a la siguienle tabla 
(Soil Survey Manual, 1993): 

• l. 
~· ~ 

--c-."'.:--:--~-;-·---·--....-·· .... ---·----
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Estimación de la erosionabilldad 

1 

l_ 

l rosionabilidad de un suelo, el riesgo de eros.ión hld.rlca del mismo o fac!or "K• e~ la 
.:c~ación Universal de la Pérdida del Suelo" (W1schme1er, 19?1), puede eshmarse s1 se 

'dera la textura el contenido de materia orgánica, la eslab1hdad de los agre~ados y la 
~~~~eabilidad. con' .e~ siguiente nomograma (la erosionabilidad sólo se es11ma en el 
horizonle más superf1c1al): 

"1' ........ ... l 
... "l' 

ConductMCiad hidráulica 
5. muy baja 
a .. baja 
7., media 
6 -alla 
9 • muy alta 

10 • e~tremadamenle alla 

t) Claves de clasu la pág. 

Valor Kl 
(tm'dla) 

<3 
3-10 
10·40 

ofO·IOO 
100.300 

Erosiona· 
billdad 

El factor K obtenido del nomograma se ajusta de a?uerdo con la pedregosi1a~e~~~ 
horizonte superficial, mul11plicándolo con un laclor de a¡usle de acuerdo con la s 9 
labia (National Soils Handbook USDA-SCS. 1983): 

Pedregosidad (Vol%) 
Factor de ajuste 

Pedregos1dad {Vof'/o] 
FactOr de ajusle 

5 10 15 20 25 30 35 
0.90 o 77 0.66 o 61 0.54 0.46 o 43 

55 60 65 10 75 ao as 
0.26 022 0.19 0.16 0.13 0.10 O.OB 

40 
0.36 

45 
0.34 

90 95 
0.06 0.04 

50 
0.30 

100 
0.03 
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La e~aluación de la erosionabilidad se presenta en el margen derecho del nomograma 
antenor. 

Evaluación del balance de nutrimentos 

El abaslecimiento de nutrimentos en un sitio estará determinado por la :eserva de los 
mismos (la cual será disponible a largo plazo) y los O!J!timentos disponibles 
inmedialal'flenle y a corto plazo (por ejemplo, en el transcurso de un ciclo agrícola). La 
reserva solo puede estimarse muy aproximadamente en el campo. Ella aumenta 
principalmente con la presencia de minerales intemperizables. Las reservas más 
importa~tes son:.calcila (Ca). dolo~rta (Ca, Mg), feldespatos (Ca, K), forslerita (Mg), apalila 
(P) y mrcas e Jlrlas (K). la magnrtud de la reserva está en función de los contenidos 
originales en la roca y las ganancias o pérdidas relativas que resullan de la formación de 
suelo. . 
la disponibilidad está en función de las propiedades químicas y biológicas ac!Uales del 
s~elo (pJ:I. humedad, contenido de matena orgánica. tipo de los sitios de intercambio -orgá· 
meas e morgánicos·). Puede lograrse una caracterización aproximada del contenido de 
nutrimentos disponibles, si se considera la capacidad de intercambio catiónico el 
contenido de materia orgánica y el pH del suelo. ' 

Capacidad de Intercambio Callónlco (CIC) 

los coloides del suelo, pnncipalmente las arcillas y la materia orgánica, muestran en su 
sup~rfic1e cargas neQalivas, por lo qu~ pueden adsorbe~se a ellas cationes (ya sean 
nutnmentos o contaminantes). Estos catiOnes pueden ser mtercambiados por cantidades 
equivalentes de otros cationes. la suma de todos los cationes intercambiables equivale a 
la ~apacidad de interc~mbio catiónico (CIC) y se reporta en meqlkg o mmolofkg (e = carga), 
antiguamente se refena en meq/100 g de suelo. La CIC depende básicamente de los t1pos 
de arcilla y sus respectivas cantidades presentes en un suelo, como también del contenido 
de materia orgánica. En caso de tratarse de arcillas de carga variable, es decir dependiente 
de la reacción del suelo, también se deberá considerar el valor de .. pH. Las diferentes 
arcillas lienen CIC entre < 100 y > 1500 meqlkg. En los suelos, generalmente se encuentran 
mezclas de diferentes tipos de arcillas. A continuación se presenta una tabla en la cual V 
partir de 1~ textura.~ ellipo. de ~rcilla domin~nte en un s~elo, inferido según el material 
parental ~ •as cond1c1ones chmát1cas prevalecientes en el s1tio, puede estimarse la CIC de 
la fase mmeral del suelo. A esta debe sumarse la C/C de la fase orgánica, la cual se eslim 
a partir .:!e los contenidos de materia orgánica y el pH del suelo (puesto que la materia 
orgánica también posee carga variable). los valores correspondientes se encuen!ran en la 
parte inferior de la siguiente tabla (Biume, 1990): 

. ' 

~_.... .... ,. _____ "------~--- ---- . 

\. 

Material 
parental 
(ejem· 
ptos) 

ejem-plos 
de 
suelos 
Textura1) 

A 
AC 
CA, CAL 
L 
e 
CL 
CAL 
CA 
AA 
AL 
A 

Humus 
(%( 
1·2 
2·4 
4-8 
8-15 
15·30 
>30 

Fluvi· y 
Cambi-
soles 

20 
45 
60-
90 
100· 
120· 
150 
180 
180 
240 
320 

7.5 
+30. 
+70 

+150 
+250· 
+500 

+2000 

Cambl· y 
Luvi· 
soles 

20 
45 
70 
100 
120 
130 
160 
200· 
240 
260 
350 

6.5 
+24 
+60 
+120 
+200 
+400 

+1600 
1) Claves de texluras de la pág. 15 
2) delerminado en CaCiz, 0.01 M 

4 l 

Acrisoles, 
Nllisoles, 
Ferralsoles 

6 
14 
20· 
30 
36 
40 
48 
60 
72 
78 
105 

pH2l 
5.5 
+18 
+40 
+90 
+150 
+300 

+1200 

vulcanitas 
ba,P dimas ári
dos o con épo· 
cas pronuncia· 
das de sequla 
Vert1soles, 
subgrupos 
ándicos 

50 
115 
160-
250 
300 
325 
400 
500 
600 
650 
875 

4.5 
+12 
+30 
+60 

+100 
+200 
+800 

pH 7.5 
100 
225 
350 
500 
600 
750 
800 
1000 
1200 
1300 
1750 

3.5 
.a 

+20 
+40 
+60 
+125 
+500 

,. 

i 
cos balO dimas 

hümedos 

AndO· 
soles 

pH 6.5 pH 5.5 
80 60 
180 135 
280 210 
400 300 
480 360 
600 450 
640 480 
800 600 
960 720 
1040 780 
1400 1050, 

2.5 
+5 
+10 
+20 
+40 
+75 

+300 

La evaluación de la capacidad de intercambio catiónico se realiza según la siguiente tabla: 

Bases lntercamNables 

La porción ocupada por los cationes Ca, Mg, K y Na (también llamados ~ases 
intercambiables = 81) de la CIC total (compuesta principalmente por ~os callones 
mencionados además de H y Al) se denomina saturación de bases. El con~en1do de b~ses 
intercambiables en meqlkg de un suelo depende directamente de la ac1dez. del m1s~o 
(presencia de H y Al), por lo que Puede inlerirse a partir de la capacidad de 1ntercamb10 
catiónico total (CJC) al mult•plicarla con un factor determinado princ•palmente por.el pH del 
suelo. pero también influido por el contenido de materia orgánica y la textura, QUienes son 
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los principales agentes de la capacidad amortiguadora de los suelos. El factor correspon
diente puede leerse en la siguiente tab!a: 

Textura ti M.O. pH2l <3 4 5 6 7> 
A, AC,CA <2% 0.15 0.20 0.40 0.70 0.85 1.00 

2·4% 0.10 0.15 0.35 0.60 0.80 1.00 
>4% 0.05 0.10 0.30 0.50 0.75 1.00 

CL. C. CAL, CAA, AA <2% o 15 0.25 0.45 0.75 ·o.85 1.00 
2-4% 0.12 0.20 0.40 0.70 0.80 1.00 
>4% 0.10 0.15 0.35 060 0.75 1.00 

CA, AL, A <4%r 0.20 0.30 0.50 0.75 0.85 1.00 
4-8% 0.15 0.25 0.45 0.70 0.80 1.00 
>8% 0.10 o 20 0.40 0.60 0.75 1.00 

1 1 Claves de te Jturas de Ja pág 15 
2len CaC12. 0.01 M 

i~ ""'f..._.' Ct --1-c............ C'<... d... \-,._,~ {...-.....:,..."i~ -w 
"---~-!lo 1... ~tt ~,lw;. ~ S~t,.._ "?•orÑ ... ,<~.~. ¿,. ) 

la transformación de meq/kg {unidad de masa) a eqtm2 en el espacio radicular efeclivo 
(unidad de volumen) se hace multiplicando por la densidad aparente, el factor (100 • % 
piedras)/1 oo) el espesor en dm de cada horizonte y el factor 0.1 para obtener eqlm2: 

Bl feq!m2 J = Bl[meq/kg] x d. a. [g!cm3] x (100 ·% piedrasV10~x espesor (dm] x 0.1 

donde: 81 • bases lntercambJables y d.a. • dens1dad aparente 

Ya que en los horizon~es superficiales generalmente fa densidad de rafees es mayor que 
en los horizontes profundos, las plantas por Jo tanto se abastecen principalmente de los 
prin1cros. los horizontes superficiales son multiplicados por el factor 1, mientras que Jos 
subsuperliciales se multiplican por 0.5 (el factor también puede derivarse de la densidad de 
raic'es observada en el perfll). La evaluación se realiza para el espacio radicular electivo, 
por lo que se suman los valores hasta la profundidad correspondiente a este último. 

La evaluación se hace segUn la siguiente tabla: 

Bases inlercam· 
biables (eqím2) 

·evaluación 
muy 
baja 

<5 
baja 

Abaslecimiento de ~itrógeno 

10 25 
regular mediana 

50 100 
mediana alta 
mente 
alta 

muy alta 

la reserva de nitrogeno puede estimarse a partir del contenido de materia orgánica, que es 
casi la única fuente de N en el suelo, y ta clase de mantillo (tipos de humus) que presente 
el suelo. la cual tmpllca dtferencias en la relación C/N. 
Para la estimación, primeramente deberá calcularse la canlidad de humus "resente en un 
m2 de suelo dcnlro del espacio rad•cular efectivo, lo cual se hace al multiplicar el contenido 
de materia orgánica en porcentaje por la densidad aparenle (d.a. en g/cm3 = kg/dm3) por el 
laclor corrector de piedras (100·%piedras/100) y por el espesor del horizonte en dm: 

Cantidad de humus (kg!m2J = %m.o. x d.a.(kg/dm3J x (100-%piedras/100) x espesor (dm] 

·------·---· 

\ 
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Después se calcula la reserva y la disponibilidad de niirógeno por medio de la siguiente 

tabla: 

tipo de mantillo 11 N¡(kg/m 1 Nd (g/m 1 
mull (CIN = 10:1): =humus (kglm2) x 0.050· = hu~us (kglm2) x 0.25 

moder (CIN = 20:1 ): X 0.025 xo.oa 
mor {C/N = 30: 1}: x0.015 x003 
1) ver í)Ig 3ó 

Evaluación de la reserva de nitrógeno: 
N1 (kglm2) <0.25 0.50 1> 

Evaluación baja mediana alta mu~ alta 

·~-.----

2 1 
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7. Evaluación de la capacidad filtro y amortiguadora 

Los suelos poseen la capacidad de filtrar y amortiguar el electo de sustancias contaminan
les que se encuentran suspend1das o disuellas en la solución del suelo. De esta manera se 
evita que dichas sustancias sean absorbidas por las plantas. o que tengan algún electo ne
ga!ivo sobre ta actNidad de la biota y el desarrollo de las raices, como también que sean 
lranslocadas a los acuiferos o cuerpos de agua cercanos La llltrac1ón puede ser pura
mente mecámca en el Sistema poroso de los suelos. También puede ser lisicoquimica, si 
las sustancias son adsorbidas sobre las supeñicies acl1vas de las partículas más f1nas del 
suelo {principalmente arc1lla y humus). o quimica si se !arman prec1p1tados insolubles en 
agua. La liltra::ión fisicoquim1ca y química de un suelo también se conoce como capacidad 
de amor1iguamiento. las suspens1ones pueden d1!erenciarse, segUn el tamaño de las 
partículas que las conforman. en· suspensiones dispersas gruesas (dJámetro > 100 nm), 
suspen-s•oncs coloidales (diámelro 1 • 100 nm) y suspens•ones moleculares o soluciones 
verdaderas 

la filtración de particulas suspendidas gruesas sólo puede efectuarse en poros 
equivatentemenle gruesos. que garanticen la retención y a la vez imptdan la removilización 
de las particulas. Suelos con una aha capacidad f•llro para partículas suspendidas gruesas 
son. por lo tanto. aquellos que poseen una gran proporción de poros de diámetros entre 
100 y 1 m. la est1mac1ón del porcenta¡e en volumen de dichos poros en un suelo puede 
basarse a manera de primera aprOldmación en la suma de su capacidad de agua 
dispon1ble (dCC) y la tercera parte de su capacidad de aireac1ón (CA) (Blume, 1990). la 
est1mación de éstas. a partir de datos de campo, se descrrb1ó en capHulos anteriores (pág. 
34). la capacidad f•ltro se est'1ma considerando los prirneros 3 dm del suelo, ya que éstos 
representan el princtpal espacio rad1cular y en ellos se desarrollan la mayor parte de los 
organismos edálicos. Su evaluación se presenta en la Siguiente tabla(Biume, 1990): 

dCC + 1/3 CA )Vol0~) 
Evaluac•on 

<15 
Muy 
ba'a 

15·20 
Ba¡a 

20·25 
Med1a 

25·30 
Alta 

30-40 >40 
Muy alta Extremada· 

mente alta 

la capacidad amortiguadora de partículas coloidales o moléculas en solución de un 
suelo por adsorción sobre las superficies activas de sus particulas finas puede evaluarse 
de manera general. a través de la determinación de la superficie total de los mismos csn. 
Esta puede determinarse en el laboratorio o bien estimarse a part1r de las superficies 
especír1cas {SE) de las parliculas finas {arcilla y humus) que lo componen y que se 
presentan en la s•gu1ente tabla (Biume, 1990): 

Superf1c1e especifica 
(SE) m2i 

Caolinita 

30 

lhta 

130 

Smect1ta Alofano Compuestos 
hUmicos 

700 900 800·1 000 

la ST puede calcularse considerando la SE del 11po de arcilla dominante e,; el suelo a 
evaluar (el cual puede deducirse a partir del material parental, ver tabla en la pág. 40), y la 
est•mac1ón del contenido de arc1lla (A. prueba al lacto. pág. 14) y de materia orgánica (MO, 
pág 19). las cuales al mull1plicarse por la densidad aparente, se relacionan con el volumen 
del suelo; la superficie total (ST) en (m2/cm3J se obtiene segUn la sigUiente fórmula: 

\ 
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ST [m2/cm31 = ((%RI100 x SE (arcilla dominan1e) [gim2]) • (% MO • 900 [gim'J)) x d.a.[g/cm3] 

la evaluación general de la capacidad amortiguadora de un suelo se presenta en la 
siguiente tabla (Biume, 1990): 

SuperfiCie total 
[m2/cm3J 

(ST) <10 10·50 

muy baja baJa 

50·100 

media 

100-200 

alta 

200-300 

muy alta 

>300 

extremada· 
mente alta Evaluación 

El volumen de poros medios y gruesos (dCC + 1/3 CA) y la superf1cie total permiten ~valuar 
la capacidad filtro y amortiguadora de los suelos .en forma muy gener~l. _Ya que los d1~e~sos 
contaminantes tienen un comportamiento especJIICO en los suelos, d1st1ntas caractenshcas 
edáficas son responsables de realizar el amortiguamiento __ de cada uno ~e ellos. A 
continuación se presenta, a manera de ejemplo. la evaluac1on de la ?apac1d~d de los 
suelos de amortiguar una conlaminación por d1versos .metales pesados, tnt~oduc•dos a los 
suelos a través del riego con aguas negras o la aplicación de todos rest~uales o com· 
postas de basura. Las tablas de evaluación fueron tomadas .de Blume .Y .Brummer (1987), 
quienes las elaboraron a partir de experimenlos de laboraton? _en con?•c•ones controladas 
y las calibraron después con experimentos de campo en condiCIOnes d1versas. 

la movilidad de los metales depende de manera determinante de la ac!~ez del s~elo. El 
alar de pH a partir del cual se registra un incremento notable de la mov11idad es d1ferente 

vara cada metal y se denomina valor pH critico. Una vez que el suelo muestre un valor pH 
~enor al critico la concentración de metales pesados en la solución del suelo depe,nderá 
de la mmoviliza~ión 0 retención de los mismos por adsorción sobre co~puestos hun:ucos o 
arcillas minerales, formación de complejos con la "!"atena orgámca o oclustón en 
sesquióxidos de hierro y aluminio. Para evaluar una pos1ble afectación de los organl~mos 
edáf1cos y absorción de metales portas plantas se considera la capacidad _de retención o 
inmovilización de metales en los pr1meros 30 cm del suelo, que es el esp.ac•o en el que se 
desarrollan la mayoría de tos organismos y rafees. En ellos se determ1na el pH con ~n 

otenciómetro de campo o con papel indicador (ver pág. 17). D.espués se lee en a 
~iguiente tabla la fuerza de enlace para cada metal correspond1ente al valor de pH 
determinado para suelos de texturas arenosas: 

pH (Ca ''l 6.5 7 
Metal 25 3 3.5 4 4.5 5 5.5 6 

(Fuerza de en/ace]11 
3·4 4 4·5 5 

Cd o 0·1 1 1·2 2 3 

o 1 1·2 2 2 3 3·4 4 4-5 5 
Mn 3·4 4 4·5 5 5 
Ni o 1 1·2 2 3 

1 1·2 2 2 3 3·4 4 4·5 5 
Co o 5 5 

1 1·2 2 3 3·4 4 4·5 
Zn o '5 5 

1·2 2 3 4 4·5 5 5 
Al 1 5 

1·2 2 3 4 4·5 5 5 5 
Cu 1 

1·2 2 3 4 4-5 5 5 5 5 
Cr(lll) 

2 3 4 5 5 5 5 5 5 
Pb 1 

5 5 5 5 5 
1 2 3 4 5 Hg 5 5 5 5 5 5 5 

Fe(lll) 1·2 2·3 3.4 . . . . .. mu alta 
t) Ponderac1on· o= ninguna; 1 =muy ba¡a: 2 = ba¡a; 3"' med1a, 4 "'alta, 5 Y 

'2 2 
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El efecto del contenido de materia orgánica y arcillas minerales sobre la fuerza de enlace 
para cada metal se considera al sumar al valor obtenido de la tabla anterior, los valores 
que se presentan en la siguiente tabla, de acuerdo con el contenido de materia orgánica de 
los primeros 30 cm en el suelo a evaluar (determinado según el nomograma en la pág. 19) 
y al contenido de arcilla (determinando la textura a través de la prueba del tacto (pág. 14), y 
leyendo el contenido de arcilla aproximado en el triángulo de texturas (pág. 15)). 

Zñ. Mn Co Ni Cd Al, Cu, Cr(ltl), 
Pb, Hg, Fe 

Malerla 
orgánica 
0·2% o o o o o 
2·8% o o. 1 o. 1 0·1 1 
8- 15% o. 1 o. 1 1 1 1 • 2 
>15% o. 1 1 1 1. 2 2 

Cd, Ni, Co Mn,Zn,Cu Al, CR(ttl), Pb, Fe 
H 

textura' 
A o o o o o 
AC,CA, L o o o. 1 o. 1 o. 1 
CL, C. CAL, o. 1 .. o. 1 0·1 0·1 1 
AA ' 
Rl,CRA,CR o. 1 o. 1 1 1 • 2 
R o. 1 
1) Claves oo te:~~~uras de la pég. 15 

1 1. 2 2 

~ En caso de que la materia o, gánica del suelo consista predominantemente de m a-
!erial poco humlncado (por ejemplo, turbas), los valores deberán disminuirse en un punto. 

:1' 
El efecto de contenidos altos de sequióxidos en los suelos sobre la fuerza de enlace de 
metales de un suelo puede diagnosticarse a través de la presencia dp colores rojizos o 
calé rojizos intensos, al sumar los siguientes valores a los obtenidos a partir de las dos 
tablas pasadas, en caso de que el color del suelo muestre un matiz menor o igual a 7.5 YA 
y segUn el cociente Intensidad/pureza: 

Metal Matiz { 7.5 YA y 
Intensidad/pureza: 

<1 1-1.5 >15 
o o. 1 1 
o 1 1 ·2 
o 1. 2 2 

En caso de presentarse exceso de humedad (y respectivamente condiciones anaerobias), 
y materiales sullfdicos en el suelo, evidentes por colores negros y el desprendimiento de 
H2S al adicionar unas gotas de ácido clol'hldrico a 10% al suelo, Jos metate~ Cd, Ni, Co, 
Zn, Cu, Pb y Fe probablemente se encontrararán precipitados en forma de sulfitos y estarán 
prácticamente inmóviles. En cambio, en caso de presencia repet1da de un exceso de 
humedad temporal, al igual que en caso de presentarse motas en un suelo, es de 
esperarse una movilidad alta del Fe y Mn. 

~·-···-+c.'·~-_,_, .. _.~~-----
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La evaluación de la luen:a de enlace de metales pesados por los suelos y, por lo ta~to de 
su capacidad de amortiguar efectos nocivos para lo~ o.rg~m~mb~s. edáficos Y la absorctó~ de 
metales por los cultivos. se reahza con base en la s1guten e a a. 

Fuerza de enlace O 2 3 4 5 
Evaluación nula muy baja baja med1a alta muy alta 

Nota· la evaluactón se refiere a suelos que no han sido contaminados previamente. En 
caso.de tratarse de suelos ya contaminados, su capacidad de amortiguamiento P.u~de ~er 
muy inferior, por lo que deberá establecerse el contenido de met~les totales Y factlme t: 
movilizables en el laboratorio. La evaluactón tampoco constdera postbles electo 
antagónicos y sinergísticos entre metales. 
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8. Ejemplo de una descripción completa de perfil 

la descripción referida a continuación pretende ilustrar los métodps descritos en fas 
páginas anteriores. 

A Información acerca de la localidad 
a. NUmero del perftl: 12 
b. Nombre del silio: Rancho Cuixmala 
c. Clasificación del suelo: 

FAO: Cambisol luvi-Crómico 
U S DA-

d Fecha de la descripción: 25 de julio de 1994. 
e. Autor: Patricia Balvanera 
f. l~a~tzación· a 1.5 km _de la carretera Manzanillo. Puerto Vallarta, por la entrada 

pnnctpal al Rancho CUixmala, Mpo. de Charnela, Jal. 
Coordenadas· 36 44 S y 21 32 E. 

g. AUttud. 55 m 
h. Forma del terreno: 

posición ftsiográfica: ladera convexa, ligeramente inclinada, cerca de la cima 
forma de/terreno circundante: ondulado, lamerlos bajos de mesetas drsectadas 
microrelieve: ninguno 

i. Pendiente: moderadamente inclrnado (S%): exposición: E. 
j. Uso del suelo o vegetación: setva baja caducrlolia. Altura aprox. del dosel: 10m. 

Ap~rentemente vegetación prima~ra, ya que no hay indicios de alteraciones 
recrentes expresadas en presencra de especies secundarias. 

k. Clim~. Aw_o x'r· el r:na:s cálido de los subhúmedos con sequla intraestrval. 
Precr~,llacrón med~a anual: 782 mm con oscrlaciones fuertes (hasta de 2 000 mm). 
El 80 ,o de las lluvras se presenla en invierno. la temperatura media anual es de 
2_S C y la diferencia entre verano e invierno es menor de S C. la evapolranspira
crón polencral es de 1283 mm. (Datos provenientes de la estación meteorológica 
de la Estación de Biología de la UNAM a 32 km de distancia). 

8 Información general acerca del suelo 
a. Material parental: el suelo se desarrolló aparentemente •;n situ" a partir de rocas 

graníticas metamorlrzadas y saprolitizadas . 
b. Drenaje natural: clase 2 = bien drenado. 
c. Condiciones de humedad ~n el perfil: seco (corte de carr.;-lera con exposición E) 
d. Prolundrdad al manto freáhco: desconocida, pero probablemente mayor a S m no 

influye al perfil. ' 
e. Presencia de rocas superfiCiales: no. 
f. Evidencra de erosión: no. 
g. Presencia de sales o soda: ninguna. 
h. Influencia humana: corte de carretera, en la vegetación no hay indicios. 

C Descripción breve del perfil 
Perftl profundo, bien drenado de color calé-rojizo obscuro, uniforme e~ apariencia 
especralmente si está húmedo, pedregoso (50%). Desarrollo de estructura débil co~ 
agregados ~e !amaño m~dro a fino. Todo el pe~il es lnable, poroso y permeabÍe. El 
examen cu1dadoso permrte reconocer en el honzonte B cámb1co a algunos cutanes 
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quebrados e incipientes. la distribución de raíces es norma1 con mayor densidad en los 
primeros 40 cm. 

O Descripción del perfil 

Ah G-13 cm 

Bw 13-40cm 

BC 40-83 cm 

Cw >83cm 

Color café rojizo en húmedo (7.S YA 314). textura arena franca. 
contenido mP.dio de materia orgánC:a (4~). figeramnte ácido (pH 6.0 
en agca), estructura subangular en bloques. moderada. fina; 
pedregosidad de 10".4, mochos poros inleresticiaJes rmos y meóN>s, 
densidad atta de raíces, limite claro y unifoone. 
Color café rojizo en húmedo (7.5 YR 4/4), textura franco-arcillo> 
arenosa. contenido medio de ma!eria orgánjca (2%). r¡geramente 
ácido (pH 6.0 en agua), estructura subanguLar en baoques. moderada, 
media 11 fina, pedregosidad de 50%, muchos poros interestici.ales 
finos, atta densidad de raíces finas, limite claro y unifonne. 
Color roj:zo café oscuro en hUmedo (5 YA 4/4). textura arcilla 
arenosa, ligeramente ácido (pH 6.0 en agua). estructura subangular 
en bloques, moderada. media a fina, con ct11anes delgados y 
quebrados probablemenl9 de arcillas y óxidos de hterro sobre 
algunos agregados y en algunos poros, pedrB90sidad de 75%. 
muchos poros finos interesticia~. densidad meél3 de raíces finas, 
limite ondulado y abrup1o. 
Similar al anterior pero con pedregosidad de ~.. densidad de 
raíces muy baja. 

E Interpretación de las caracterfstleas del suelo 
Procesos llE:dogenéticos ®minantes· 
El material parental granítico se encuentra saprolitizado, muestra evidencias de 
intemperismo profundo. Los primeros dos horizontes muestran acumulación de materia 
orgánica, el tipo de humus es mull. El pH ligeramente ácido pone en evidencia una ligera 
pérdida de bases por lixiviacón y el color rojizo una fonnadón de óxidos de Fe (y 
probablemente de Al) in situ. Los horizontes B tienen teX1uras más finas que el Cw, 
producto pñncipalmenle de una formación de arcillas minerales in situ. pero también de 
una incipiente iluviación de arcillas en el horizonte BC. la cual se manifiesta en la 
presencia de cutanes delgados y quebrados sobre algunos agregados y en algunos poros. 
La clasificación como Camblsol Luvi-Crómico se basó principalmenle en el cok>r. la teX1ura 
y la estructura, al igual que en la presencia de ~ cutanes incipientes. 

Caracteristk;as edafo: ecológicas del sitio· 
El suelo liene una alta conductividad hidráulica y el sitio en general presenta buenas 
condiciones de drenaje. La alta pedregosidad limita el desarrollo de raíces a profunóldad y 
también restringe la cantidad de nutrimentos por m2. Otro fadOf rmitalivo para el desarrollo 
de la vegetación es su baja capacidad de agua disponible y de retención de agua. Esto 
último limit& su uso potencial para fines agrícolas a la época de lluvias y, dada La 
irregularidad de la precipitación durante la misma. cor.áciona et aseguramtento de buenos 
rendimientos a la disponibilidad de agua para riego. 
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Anexo 1: Ejemplo de una hoja de campo para la descripción del perfil y la e'Valuación. 

edafo· ecológica del Sitio. 
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Anexo 2: láminas comparallvas para estimar el cubrimiento de área en volumen de frag

mentos de roca, manchas y molas asr como nódulos. 
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Anexo 3: Láminas comparallvas para la esllmaclón dellamafio de la estructura. 

estructura angular y subangular en bloques 

• 
muy fina • (< Smm) • • fina 
5-10 mm 

mediana 
(10- 20 mm) 

gruesa 
(20- 50 mm) 

.. 

muy gruesa 
>50 mm 

íb 
~-------- --. 
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estructura granular y mlga)osa 

muy fina 
(< 1 mm) • 

fina • 
1-2 mm • 

• mediana 
(2-5 mm) • 

' '· • • • gruesa • (5-10mm) 

e 
muy gruesa e 
(>10 mm) 

- ---~- - -· - -
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estructura laminar 

muy fina 
(< 1 mm) 

fina 
1-2 mm 

mediana 
(2-5 mm) 

gruesa 
(5-10 mm) 

muy gruesa 
(>10 mm) 

-~. 

-
---

\ 

• 

.. 
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estructura prismática y columnar 

11 
muy fina 

(<10mm) 

gruesa 
(So-100 mm) 

fina 
10·20 mm 

_.,.., ·•· .-:-

• 

1 
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